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Symbolverzeichnis
Nachfolgend sind die wichtigsten Einheiten und Formelzeichen aufgeführt. Nicht ver-
zeichnete Symbole werden im Text näher erläutert.
Einheiten
Kräfte, Lasten N, kN, MN
Momente kNm, MNm
Spannungen N/mm2, kN/m2, MPa
Längen mm, cm, m
Flächen mm2, cm2, m2
Winkel rad, °
Durchstanzen
Kleine lateinische Buchstaben
a Abstand vom Rand der Lasteinleitungsfläche zum Fundamentrand
acrit Abstand des kritischen Rundschnitts vom Rand der Lasteinleitungsfläche
al Versatzmaß der Zugkraftdeckungslinie
a/d Schubschlankheit
b Plattenabmessung; Durchmesser der in einen flächengleichen Kreis
umgewandelten, gestützten Fläche (SIA 262:2003)
b0 Umfang des kritischen Rundschnitts (ACI 318-08)
b1, b2 Längen des kritischen Rundschnitts senkrecht und parallel zur Drehachse des
Moments (ACI 318-08)
c Stützenabmessung
c′ Kohäsion des Bodens
c1, c2 Stützenabmessung parallel bzw. senkrecht zur Lastausmitte (Eurocode 2)
d Abstand vom gedrückten Rand zum Flächenschwerpunkt der
Biegezugbewehrung (statische Nutzhöhe)
dr Durchmesser des kritischen Rundschnitts nach DIN 1045 (78)
e Lastausmitte
x
fc einaxiale Betondruckfestigkeit
f ′c Rechenwert der Zylinderdruckfestigkeit des Betons (ACI 318-08)
fc,cube200 Betondruckfestigkeit eines Würfels mit 200 mm Kantenlänge
fc,cube,28d mittlere Druckfestigkeit der Gütewürfel nach 28 Tagen
fc,cube Wüfeldruckfestigkeit (Kantenlänge 150 mm) des Betons
fcd Bemessungswert der einaxialen Festigkeit des Betons
fck charakteristische Zylinderdruckfestigkeit des Betons nach 28 Tagen
fcm Mittelwert der Zylinderdruckfestigkeit des Betons
fct einaxiale Betonzugfestigkeit
fct, f lex Biegezugfestigkeit des Betons
fctm Mittelwert der zentrischen (einaxialen) Zugfestigkeit des Betons
fct,sp Spaltzugfestigkeit des Betons
ft Zugfestigkeit des Betonstahls
fy Streckgrenze des Betonsstahls
fyd Bemessungswert der Streckgrenze des Betonstahls
fyk charakteristischer Wert der Streckgrenze des Betonstahls
fyt für die Durchstanzbewehrung anrechenbare Stahlspannung (ACI 318-08)
fywd Bemessungswert der Streckgrenze der Durchstanzbewehrung
fywd,e f f Bemessungswert der Streckgrenze der Durchstanzbewehrung unter
Berücksichtigung der Effektivität der Endverankerung
h Plattendicke
hs,i resultierende Horizontalkomponente der Druckschalen
k Maßstabseffekt der statischen Nutzhöhe (Eurocode 2); Momentenanteil, der
über Schubspannungen in die Platte eingeleitet wird (Eurocode 2)
ki Druckschalenkraft
kr Beiwert zur Bestimmung des Durchstanzwiderstands (SIA 262:2003)
ks Bettungsmodul des Bodens
l′ Plattenüberstand
lc Stützendurchmesser bzw. Stützenseitenlänge (DAfStb-Heft 525)
lw Länge des durchstanzbewehrten Bereichs (DIN 1045-1)
m0d Vergleichsmoment pro Längeneinheit (SIA 262:2003)
mRd Bemessungswert des Biegewiderstands pro Längeneinheit
pi Zugschalenkraft
rs Stützenradius
ry Radius des plastischen Bereichs (SIA 262:2003)
s radialer Abstand der Durchstanzbewehrungsreihen (ACI 318-08, SIA
262:2003)
sr radialer Abstand der Durchstanzbewehrungsreihen (Eurocode 2)
sw radialer Abstand der Durchstanzbewehrungsreihen (DIN 1045-1)
xi
u Umfang des betrachteten Rundschnitts
u0 Stützenumfang
u1,0d Umfang des kritischen Rundschnitts im Abstand 1,0d von der
Lasteinleitungsfläche (DIN 1045-1)
u1,5d Umfang des kritischen Rundschnitts im Abstand 1,5d von der
Lasteinleitungsfläche (DIN 1045-1)
u1 Umfang des kritischen Rundschnitts im Abstand 2d vom Rand der
Lasteinleitungsfläche
ucrit Umfang des kritischen Rundschnitts
∆ui Teilumfang des kritischen Rundschnitts
uout Umfang des Nachweisschnitts außerhalb des durchstanzbewehrten Bereichs
ures,i horizontale Umlenkkraft der Biegebewehrung
vc ohne Durchstanzbewehrung vom Beton längs des kritischen Rundschnitts
aufnehmbare Schubspannung (ACI 318-08)
vcs innerhalb des durchstanzbewehrten Bereichs vom Beton aufnehmbare
Schubspannung – Betontraganteil (ACI 318-08)
vd Bemessungswert der einwirkenden Querkraft längs des betrachteten
Rundschnitts (SIA 262:2003)
vEd Bemessungswert der einwirkende Querkraft (DIN 1045-1) bzw. einwirkende
Schubspannung (Eurocode 2) längs des betrachteten Rundschnitts
vmax längs des kritischen Rundschnitts maximal aufnehmbare rechnerische
Schubspannung (ACI 318-08)
vmin Mindestwert der aufnehmbaren Schubspannung längs des kritischen
Rundschnitts (Eurocode 2)
vn längs des kritischen Rundschnitts aufnehmbare rechnerische Schubspannung
(ACI 318-08)
vRd,c Bemessungswert der innerhalb des durchstanzbewehrten Bereichs vom Beton
aufnehmbaren Querkraft – Betontraganteil (DIN 1045-1); Bemessungswert
der ohne Durchstanzbewehrung längs des kritischen Rundschnitts
aufnehmbaren Schubspannung (Eurocode 2)
vRd,cs Bemessungswert der innerhalb des durchstanzbewehrten Bereichs vom Beton
aufnehmbaren Schubspannung – Betontraganteil (Eurocode 2)
vRd,ct Bemessungswert der ohne Durchstanzbewehrung längs des kritischen
Rundschnitts aufnehmbaren Querkraft (DIN 1045-1)
vRd,ct,a Bemessungswert der ohne Durchstanzbewehrung längs des Rundschnitts
außerhalb des durchstanzbewehrten Bereichs aufnehmbaren Querkraft (DIN
1045-1)
vRd,max Bemessungswert der längs des kritischen Rundschnitts maximal
aufnehmbaren Querkraft (DIN 1045-1) bzw. maximal aufnehmbaren
Schubspannung (Eurocode 2)
xii
vRd Bemessungswert des Durchstanzwiderstands pro Längeneinheit (SIA
262:2003)
vs vom Stahl aufnehmbare Schubspannung – Stahltraganteil (ACI 318-08)
vs,i resultierende Vertikalkomponente der Druckschalen
vu längs des kritischen Rundschnitts einwirkende Bemessungsschubspannung
(ACI 318-08)
w Durchbiegung
x Abstand der Nulllinie vom gedrückten Rand (Druckzonenhöhe)
x5% untere Konfidenzgrenze des 5%-Quantilwerts
xm empirischer Mittelwert
xn Breite des Druckkegelschalenauflagers
xO Abstand zwischen dem Stützenschwerpunkt O und der Schwerachse des
kritischen Rundschnitts (ACI 318-08)
xpu Abstand der Nulllinie vom gedrückten Rand (Druckzonenhöhe) im
Versagenszustand
z Hebelarm der inneren Kräfte
Große lateinische Buchstaben
A Fundamentfläche
A0 Anfangsquerschnittsfläche eines Bewehrungsstabs
A10 Bruchdehnung des Betonstahls
Acrit Fläche innerhalb des kritischen Rundschnitts
Asw Querschnittsfläche der Durchstanzbewehrung in einem Rundschnitt
Asw,0,8d Querschnittsfläche der Durchstanzbewehrung innerhalb eines Bereichs von
0,8d vom Stützenanschnitt
Asw,Schra¨g Querschnittsfläche der Schrägstäbe
Av Querschnittsfläche der Durchstanzbewehrung in einem Rundschnitt
(ACI 318-08)
CRd,c empirischer Vorfaktor (Eurocode 2)
Dmax Größtkorn der Gesteinskörnung
Ec Elastizitätsmodul für Beton
Ec0 Elastizitätsmodul des Betons als Tangente im Ursprung der
Spannungs-Dehnungslinie
Ec10 Elastizitätsmodul des Betons als Sekantenmodule
Es Elastizitätsmodul für Betonstahl
Ev Verformungsmodul des Bodens
G f Bruchenergie des Betons
I1 erste Invariante des Spannungstensors
xiii
J eine Größe, die analog zum polaren Trägheitsmoment für den kritischen
Rundschnitt ermittelt wird (ACI 318-08)
J2, J3 zweite bzw. dritte Invariante des Spannungsdeviators
K0 Erdruhedruckbeiwert
Kc Verhältniswert zwischen Zug- und Druckmeridian der Fließfläche
MO das Moment im Schwerpunkt der Stütze O
∆MStu¨tze im Knoten übertragenes Moment (DAfStb-Heft 525)
MSt einwirkendes Moment
NSt einwirkende Querkraft
V Querkraft; Variationskoeffizient
Vd Bemessungswert der einwirkenden Querkraft (SIA 262:2003)
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1 Einleitung
1.1 Veranlassung
Fundamente übertragen die Bauwerkslasten in den Untergrund und stellen das Binde-
glied zwischen Baugrund und Tragwerk dar. Bei der Erstellung eines Bauwerks bilden
Fundamente somit die Schnittstelle zwischen der Tragwerksplanung, die für die Bemes-
sung der Fundamente auf Biegung und Durchstanzen zuständig ist, und der Geotechnik,
die den Grundbruchnachweis führt und die Setzungen prognostiziert.
Im Bereich des Anschlusses zwischen Fundament und Stütze entstehen hohe Momenten-
und Querkraftbeanspruchungen, die sowohl ein Biegeversagen als auch ein lokales
Querkraftversagen, das in der Literatur als Durchstanzen bezeichnet wird, verursachen
können. Zur Bestimmung der Durchstanztragfähigkeit von Platten und Fundamenten
ohne Durchstanzbewehrung haben sich halbempirische Ansätze durchgesetzt, die an
Plattenausschnittsversuchen abgeleitet wurden. Die Durchstanztragfähigkeit wird dabei
üblicherweise als Funktion der Betondruckfestigkeit, des Längsbewehrungsgrades, des
Maßstabseffektes und der statischen Nutzhöhe beschrieben. Solche Ansätze sind aller-
dings nicht allgemein gültig, zumal mit der Schubschlankheit ein wichtiger Einflussfak-
tor häufig nicht berücksichtigt wird. In den normativen Regelungen und verschiedenen
(mechanischen) Modellen (z. B. [33, 76]) darf beim Nachweis gegen Durchstanzen die
Bodenreaktionskraft unterhalb des Durchstanzkegels von der einwirkenden Querkraft
abgezogen werden, da dieser Anteil direkt in die Stütze eingeleitet wird. Im Allgemei-
nen wird dabei durch die Annahme einer gleichmäßigen bzw. linearen Verteilung der
Sohlspannungen die Interaktion zwischen Fundament und Baugrund vereinfacht berück-
sichtigt. Tatsächlich hängt die Sohlspannungsverteilung von verschiedenen Einflussfak-
toren wie z.B. der Größe der aufgebrachten Belastung im Verhältnis zur Grundbruchlast,
dem Steifigkeitsverhältnis zwischen Fundament und Boden sowie der Lagerungsdichte
des Bodens ab. Die genaue Ermittlung der Verteilung der Bodenpressungen ist nicht
Gegenstand dieser Arbeit und wurde bereits in [161] behandelt.
Gedrungene Fundamente werden in der Regel analog zu schlanken Fundamenten nach
der Biegetheorie bemessen. Ein Durchstanz- oder Querkraftnachweis ist meist nicht ge-
fordert, da die normativen Nachweisschnitte außerhalb der Bauteilaußenkanten verlau-
fen. Versuche an gedrungenen Fundamenten verdeutlichen jedoch, dass der kinemati-
sche Mechanismus im Versagenszustand einem Durchstanzversagen gleicht [45,76,91].
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Hierbei ist der in der vorliegenden Arbeit näher untersuchte Einfluss der Schubschlank-
heit von besonderer Bedeutung, der allerdings mit den vorhandenen Modellen zum
Durchstanzen nicht konsistent erfasst wird. In den letzten Jahrzehnten sind nur weni-
ge Versuche zum Durchstanzen von Fundamenten veröffentlicht worden, obwohl die
wenigen verfügbaren Untersuchungen gezeigt haben, dass sich das Tragverhalten von
Fundamenten deutlich von Flachdecken unterscheidet.
Die Sicherheit bzw. Zuverlässigkeit eines Bauwerks wird durch die Streuungen der Ein-
wirkungen und der Widerstände beeinflusst. Das in älteren Normen verwendete determi-
nistische Sicherheitssystem geht jedoch davon aus, dass Einwirkungen und Widerstände
als absolute, nicht überschreitbare Grenzwerte definiert werden können und es genügt,
zwischen diesen Grenzwerten einen „ausreichenden“ Sicherheitsabstand zu definieren.
Erst mit der Einführung der „Methode der Grenzzustände“ in die Normung kann der
zufällige Charakter der Einwirkungs- und Widerstandsgrößen bei der Ermittlung der
Sicherheitselemente (Teilsicherheitsbeiwerte) explizit berücksichtigt und damit das vor-
handene Sicherheitsniveau quantitativ erfasst werden. Die Teilsicherheitsbeiwerte sind
mit den verfügbaren probabilistischen Verfahren so zu wählen, dass die erforderliche
Zuverlässigkeit erreicht wird. Dazu sind jedoch stochastische Modelle für die Einwir-
kungen und den Tragwiderstand erforderlich. Als Maß für die Zuverlässigkeit wird die
Wahrscheinlichkeit verwendet, dass während eines Bezugszeitraumes bestimmte Grenz-
zustände nicht überschritten werden. Mit der Einführung der „Methode der Grenzzustän-
de“ wurden die Teilsicherheitsbeiwerte zunächst so gewählt, dass das Sicherheitsniveau
der deterministischen Normen erreicht wurde. Um jedoch die für verschiedene Kon-
struktionsarten und Materialien großen Unterschiede in der Sicherheit zu vermeiden, ist
zukünftig mit probabilistischen Methoden ein einheitliches Sicherheitsniveau festzule-
gen.
1.2 Zielsetzung und Inhalt der Arbeit
Ziel der vorliegenden Arbeit ist, das Tragverhalten von Fundamenten mit unterschied-
lichen Schubschlankheiten anhand von Bauteilversuchen und numerischen Simulatio-
nen zu beschreiben. Unter Berücksichtigung der bekannten Modelle zum Durchstanzen
sollen Ingenieurmodelle entwickelt werden, die zur Berechnung von gedrungene Ein-
zelfundamenten mit und ohne Durchstanzbewehrung geeignet sind. Dabei sollen die
Sicherheitselemente – soweit die dafür notwendigen stochastischen Modelle verfügbar
sind – mit zuverlässigkeitstheoretischen Methoden so bestimmt werden, dass ein vorge-
gebenes Sicherheitsniveau nicht unterschritten wird.
Einleitend wird in Kapitel 2 ein Überblick über den Stand der Erkenntnisse zum Durch-
stanzen von Fundamenten und die in der Literatur beschriebenen experimentellen Unter-
suchungen gegeben. Es werden ausgewählte mechanische Modelle und normative An-
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sätze vorgestellt. Letztere werden anhand einer Parameterstudie verglichen. Abschlie-
ßend wird hieraus der Forschungsbedarf in Form eines Fragenkatalogs abgeleitet.
In Kapitel 3 werden die Methoden der Zuverlässigkeitstheorie und ihre Anwendung zur
Beurteilung von Bemessungsgleichungen vorgestellt. Es werden statistische Kennwerte
für die Einwirkungen und die Einflussgrößen des Durchstanzwiderstandes von Funda-
menten zusammengestellt. Anhand von Beispielrechnungen werden die unterschiedli-
chen probabilistischen Verfahren verglichen und hinsichtlich ihrer Eignung zur Über-
prüfung der Durchstanzgleichungen kritisch bewertet.
Der experimentelle Teil der Arbeit besteht aus 22 Durchstanzversuchen an Fundamen-
ten, die in Kapitel 4 beschrieben werden. Um den Einfluss der Bodenpressungen auf
das Durchstanzverhalten zu untersuchen, wurden zehn Fundamente in Zusammenarbeit
mit dem Institut für Grundbau, Bodenmechanik, Felsmechanik und Verkehrswasserbau
(GiB) unter wirklichkeitsnahen Randbedingungen auf Sand gebettet. Bei den restli-
chen zwölf Versuchskörpern wurde eine gleichmäßige Bodenpressung durch hydrau-
lische Pressen simuliert. Mit den Versuchen wurden die Einflüsse aus Schubschlank-
heit, Betondruckfestigkeit, Durchstanzbewehrung und Boden-Bauwerk-Interaktion auf
das Tragverhalten von gedrungenen Fundamenten systematisch untersucht.
Die experimentellen Untersuchungen sollen durch numerische Parameterstudien mit
dem Programmsystem ABAQUS erweitert werden, um ein vertieftes Verständnis für das
Tragverhalten zu gewinnen. Die Eignung des verwendeten plastischen Schädigungsmo-
dells für Beton wird in Kapitel 5 durch die Nachrechnung der durchgeführten Versuche
und den Vergleich der rechnerischen Spannungs- und Dehnungszustände sowie Durch-
biegungen mit den Versuchsdaten nachgewiesen. Das entwickelte Modell wird in den
nachfolgenden Kapiteln zur Untersuchung des Durchstanzens von Fundamenten ohne
und mit Durchstanzbewehrung verwendet.
In Kapitel 6 werden ausgewählte mechanische Modelle und normative Bemessungs-
regeln durch die Nachrechnung eigener und der Literatur entnommener Versuche an
Fundamenten ohne Durchstanzbewehrung überprüft und diskutiert. Aufbauend auf den
numerischen und experimentellen Untersuchungen wird das Tragverhalten von Funda-
menten ohne Durchstanzbewehrung analysiert und das mechanische Modell von AN-
DRÄ [21] so angepasst, dass es für die Berechnung von Fundamenten verwendet wer-
den kann. Außerdem wird eine an das Normenkonzept von Eurocode 2 [14] angepasste
empirische Gleichung erarbeitet, die für den Nationalen Anhang Deutschland (NAD)
verwendet werden kann. Zur Bemessung von exzentrisch belasteten Fundamenten wird
zusätzlich ein Sektormodell abgeleitet.
Das Durchstanzen von Fundamenten mit Durchstanzbewehrung wird in Kapitel 7 un-
tersucht. Als Ergebnis wird ein ebenfalls an das Normenkonzept des Eurocode 2 an-
gepasster, halbempirischer Bemessungsansatz für die Durchstanzbewehrung abgeleitet.
Abschließend werden in Kapitel 8 die wesentlichen Ergebnisse zusammengefasst.
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2 Stand der Technik
2.1 Experimentelle Untersuchungen aus der Literatur
2.1.1 Allgemeines
Bereits zu Beginn des 20. Jahrhunderts wurden erste Untersuchungen zum Durchstanz-
tragverhalten von Einzelfundamenten durchgeführt. Mit dem Aufkommen der Flachde-
ckenbauweise Mitte des letzten Jahrhunderts wurde das Durchstanzen jedoch vorrangig
als ein Problem der Bemessung und Berechnung von Decken angesehen [109]. Erst
später wurden wieder Versuche zum Durchstanzen von Fundamenten durchgeführt. In
diesem Abschnitt werden die in der Literatur verfügbaren Untersuchungen und ihre Er-
gebnisse kurz zusammengefasst.
2.1.2 Untersuchungen von TALBOT
Talbot führte bereits in den Jahren 1909 bis 1912 an der Universität von Illinois Un-
tersuchungen zur Tragfähigkeit von Streifen- und Einzelfundamenten durch [96, 158].
Insgesamt wurden Versuche an 114 Streifenfundamenten und 83 Einzelfundamenten
durchgeführt. Die Einzelfundamente besaßen einen quadratischen Grundriss mit einer
Kantenlänge von 1,52 m und eine ebenfalls quadratische Lasteinleitungsfläche mit ei-
ner Kantenlänge von 0,30 m. Acht Einzelfundamente ohne Biegezugbewehrung wie-
sen Plattendicken von 0,15 m bis 0,46 m auf und die statische Nutzhöhe der bewehrten
Versuchskörper betrug 0,25 m. Zusätzlich wurden noch einige dünnere Fundamente ge-
prüft. Während der Versuche waren alle Fundamentkörper auf einer großen Anzahl (bis
zu 225 Stück) gleichmäßig verteilter, zylindrischer Schraubenfedern aus Stahl gelagert,
die zur Simulation der Bodenpressungen dienten (Bild 2.1, links). In den Jahren 1909
bis einschließlich 1911 war der verwendete Beton handgemischt. Später wurde ein Mi-
scher verwendet. Die umgerechneten Zylinderdruckfestigkeiten des Betons lagen am
Versuchstag zwischen 6 MPa und 20 MPa. Als Betonstahlbewehrung wurden glatte und
sogenannte knotige Eisenstäbe verwendet. Die Streckgrenzen der verwendeten Beweh-
rungen lagen zwischen 215 MPa und 369 MPa.
Bei vielen Fundamenten kam es zu einem Biege- oder Verbundversagen, was auf
die relativ geringe Streckgrenze und die schlechten Verbundeigenschaften der da-
mals üblichen Betonstahlbewehrung zurückzuführen ist. Bei den höher bewehr-
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Bild 2.1: Versuchsstand von TALBOT (links) und teilweise freigestemmter Durchstanz-
kegel (rechts)
ten Versuchskörpern trat dagegen ein Durchstanz- oder zumindest ein kombiniertes
Biege-/Durchstanzversagen auf (Bild 2.1, rechts), das von TALBOT als diagonal ten-
sion failure bezeichnet wurde. TALBOT hielt den Nachweis der Verbundsicherung der
Bewehrung bei Einzelfundamenten für maßgebend und schlug deshalb die Verwendung
kleiner Stabdurchmesser und eine Erhöhung der Betondeckung auf mindestens 5 cm
vor. Zur Beurteilung der Sicherheit gegen Durchstanzen sollten die Spannungen längs
eines kritischen Rundschnitts, im Abstand der Plattendicke von der Lasteinleitungs-
fläche entfernt, nachgewiesen werden. Die zulässigen Spannungen sollten analog dem
Querkraftnachweis bei Balken festgelegt werden.
2.1.3 Untersuchungen von GRAF
In den Jahren 1935 und 1936 wurden in der Materialprüfungsanstalt der Technischen
Hochschule Stuttgart acht Durchstanzversuche an Eisenbetonplatten durchgeführt [67].
Geprüft wurden liniengelagerte, quadratische Platten mit ähnlichen Abmessungen wie
Einzelfundamente, die mit einer mittigen Einzellast belastet wurden. Die Grundrissab-
messungen betrugen 1,5m×1,5m, die Dicke variierte zwischen 0,3 m und 0,5 m und die
quadratischen Stützen hatten Seitenlängen von 0,2 m bis 0,3 m. In sechs Platten waren
Schrägaufbiegungen als Durchstanzbewehrung vorgesehen. Der verwendete Beton wur-
de in einem Zwangsmischer hergestellt und besaß Zylinderdruckfestigkeiten zwischen
15,8 MPa und 17,0 MPa. Der Beton wurde beim Einbau in die Schalungen der Versuchs-
körper nur durch leichtes Stampfen verdichtet. Als Betonstahlbewehrung wurden soge-
nannte „Handelseisen“ mit Streckgrenzen zwischen 247 MPa und 295 MPa verwendet.
Die Fundamente versagten infolge „Durchdrücken des Betons an der Lasteinleitungs-
stelle“. Es bildete sich in allen Fällen ein Bruchkegel aus, dessen Kegelwand im Mittel
45° gegenüber der Sohlfläche geneigt war. Die aufnehmbare Querkraft konnte durch die
Anordnung der Schrägaufbiegungen signifikant gesteigert werden. Es ist jedoch davon
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Bild 2.2: Versuchsstand von RICHART (links) und verwendete Betonstahlstäbe (rechts)
auszugehen, dass die Platten mit Durchstanzbewehrung vor Erreichen der Maximaltrag-
fähigkeit auf Biegung versagten.
2.1.4 Untersuchungen von RICHART
An der Universität von Illinois wurden in den Jahren 1944 bis 1948 von R ICHART
insgesamt 132 Durchstanzversuche an Einzelfundamenten und 24 Querkraftversuche an
Streifenfundamenten durchgeführt [147]. Alle Fundamentkörper waren wie bereits die
Versuchskörper von TALBOT auf Stahlfedern (car springs) aufgelagert (Bild 2.2, links).
Die Versuchskörper waren in insgesamt sieben Reihen eingeteilt: Reihe 0 umfasste die
Streifenfundamente; die Reihen 1 bis 4 bestanden aus quadratischen Einzelfundamenten,
die eine Kantenlänge von etwa 2,13 m aufwiesen; innerhalb der Reihe 5 wurden 12
rechteckige Fundamente geprüft (Grundfläche 1,81m×2,74m und 1,52m×3,05m); die
für die Reihe 6 geplanten Versuche wurde nicht durchgeführt und Reihe 7 umfasste vier
Versuche mit quadratischem Grundriss und einer quadratischen Stützenfußverstärkung
(Kantenlänge 0,53 m). Die Betondruckfestigkeiten am Versuchstag betrugen zwischen
12,8 MPa und 33,1 MPa. Es wurden fünf verschiedene Stahlsorten mit unterschiedlichen
Profilierungen und Streckgrenzen (zwischen 306 MPa und 571 MPa) verwendet, die zum
Teil mit heutigen Betonstählen vergleichbar sind (Bild 2.2, rechts).
Bei den Versuchen trat neben einem Durchstanzversagen auch Verbund- und Biegeversa-
gen auf. Da die Versuche von RICHART einen Großteil der Datensätze in der in Kapitel 6
beschriebenen Datenbank darstellen, werden nachfolgend die wichtigsten Schlussfolge-
rungen von RICHART aufgeführt:
− Bei der Verwendung von profilierten Betonstahlstäben konnte kein Unterschied
zwischen der Endverankerungsqualität von gerader und am Ende aufgebogener
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Bild 2.3: Versuchsaufbau: Belastung der Fundamentsohle durch hydraulische Pressen
Biegezugbewehrung festgestellt werden. Glatte Stäbe bzw. Stäbe mit einer Profi-
lierung in Längsrichtung sind dagegen für ein Verbundversagen anfällig.
− Für die Bemessung von Fundamenten ohne Durchstanzbewehrung ist die maßge-
bende Versagensart das Durchstanzen und nicht ein Verbundversagen der Biege-
zugbewehrung.
− Mit zunehmender statischer Nutzhöhe nehmen die rechnerischen Schubspannun-
gen im Bruchzustand am Stützenanschnitt ab.
− Die Form der Fundamentplatte (quadratisch oder rechteckig) hatte keinen wesent-
lichen Einfluss auf die Tragfähigkeit. Bei den rechteckigen Fundamenten beob-
achtete RICHART eine Mischung aus Durchstanz- und Querkraftversagen.
− Die Anordnung einer Stützenfußverstärkung steigert die Durchstanztragfähigkeit.
2.1.5 Untersuchungen an der Universität Stuttgart
In den Jahren 1967 bis 1980 wurden am Otto-Graf-Institut der Universität Stuttgart
systematische Versuchsreihen an Einzelfundamenten aus Stahlbeton durchgeführt, um
z. B. den Einfluss des Bewehrungsgrades, der geometrischen Abmessungen und der
Schubschlankheit auf das Durchstanztragverhalten zu untersuchen [43, 45–47]. In Ta-
belle 2.1 sind die einzelnen Versuchsreihen und der jeweils untersuchte Parameter zu-
sammengefasst. Die Zylinderdruckfestigkeit des Betons variierte zwischen 21,5 MPa
und 31,4 MPa. Für die Biegebewehrung wurden Betonstähle BSt 420/500 RK und
BSt 500/550 RX verwendet. Zur Vereinfachung des Versuchsaufbaus und zur Erleichte-
rung der Rissbeobachtung wurden die Fundamentplatten auf dem Kopf stehend geprüft
(Bild 2.3). Zur Simulation einer gleichmäßigen Bodenpressung wurde die Belastung
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Tabelle 2.1: Zusammenstellung der wichtigsten Versuchsparameter
Reihe Versuch Biegebewehrung Schubbewehrung untersuchter Einfluss
ρl Anordnung
B B-1 0,20 gleichmäßig keine Biegebewehrungsgrad
B-2 0,42 gleichmäßig keine
B-3 0,62 gleichmäßig keine
B-4 0,83 gleichmäßig keine
V B-2 0,42 gleichmäßig keine Einfluss Anordnung
BiegezugbewehrungV-2 0,40 unter Stütze
konzentriert
keine
B-4 B-4 0,83 gleichmäßig keine Einfluss des Verbundes
B-4/2 0,89 gleichmäßig keine
B-4/3 0,86 gleichmäßig keine
B-4/4 0,83 gleichmäßig keine
C C-1 0,21 gestaffelt keine Einfluss Stützenbreite
und EndverankerungC-2 0,40 gestaffelt keine
C-3 0,38 gestaffelt keine
H H-1 0,40 gestaffelt keine Einfluss Nutzhöhe und
EndverankerungH-2 0,30 gestaffelt keine
H-3 0,36 gestaffelt keine
D D 0,21 gestaffelt keine Einfluss Schlankheit und
Plattendicke
S S-1S 0,72 gestaffelt 45°-Aufbiegungen Art der Schubbewehrung
S-1L 0,86 gestaffelt vertikale Bügelleitern
S-2L 0,79 gestaffelt vertikale Bügelkörbe
HS HS-1 0,45 gestaffelt vertikale Bügelkörbe Mindestschubbewehrung
F F-1 0,20 gestaffelt keine Blockfundamente Ein-
fluss des KöchersF-2 0,16 gestaffelt keine
F-3 0,14 gestaffelt keine
F-4 0,21 gestaffelt keine
ρl : Bewehrungsgrad der Biegezugbewehrung
durch 25 und später 32 hydraulische Einzelpressen aufgebracht. Um sicherzustellen,
dass unabhängig vom Kolbenweg die gleiche Kraft auf die Platte aufgebracht wurde,
waren die Pressen an einen gemeinsamen Ölkreislauf angeschlossen. Nachfolgend wer-
den die Ergebnisse der einzelnen Versuchsreihen kurz zusammengefasst:
− Abhängig vom Biegebewehrungsgrad wurden unterschiedliche Brucharten beob-
achtet (Reihe B). Bei einer schwach bewehrten Platte trat ein Biegeversagen auf,
wohingegen stärker bewehrte Platten infolge eines Durchstanzen der Stütze ver-
sagten. Noch höhere Biegebewehrungsgrade brachten keine weitere Steigerung
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der Traglast, da vorzeitig ein Verbundversagen zwischen Stahl und Beton auftrat
(Versuch B-4). Generell bewirkt eine Vergrößerung des Bewehrungsgrades eine
Zunahme der Durchstanztragfähigkeit.
− Die Variation der Stützenbreite (Reihe C) und der Plattendicke (Reihe H) bestä-
tigten die Vermutung, dass die Fundamentabmessungen die maximal aufnehmbare
Querkraft beeinflussen. Die rechnerischen Bruchschubspannungen waren bei di-
cken, gedrungenen Platten deutlich niedriger als bei dünneren, schlanken Platten.
− Ein Versuch an einer Platte mit großen Abmessungen (Reihe D) bestätigte die Ver-
mutung, dass die Schubschlankheit die Durchstanztragfähigkeit beeinflusst. Der
Versuch erreichte im Bruchzustand eine vergleichbare rechnerische Schubspan-
nung wie ein dünnerer Versuchskörper gleicher Schlankheit.
− Mit der Versuchsreihe S wurde der Einfluss einer Durchstanzbewehrung unter-
sucht. Die Anordnung von Schrägstäben steigerte die Durchstanztragfähigkeit sig-
nifikant, allerdings versagte die Stütze vorzeitig. Lotrechte Bügelkörbe konnten
dagegen nur eine deutlich geringere Erhöhung der aufnehmbaren Querkraft be-
wirken, da durch die steile Schrägrissbildung nur ein kleiner Teil der vorhandenen
Durchstanzbewehrung aktiviert wurde.
− In der Versuchsreihe F wurden fünf Durchstanzversuche an Blockfundamenten
durchgeführt, wobei ein Fundament exzentrisch belastet wurde [47]. Es sollte un-
tersucht werden, ob durch eine entsprechende Verzahnung der Vergussfugenflä-
chen eine ähnlich große Kraftübertragung über die Seitenflächen des Stützenfußes
erreicht werden kann, wie bei einer monolithisch an das Fundament angeschlos-
senen Stütze.
Aus dem Vergleich zwischen den nach Plattentheorie berechneten und im Versuch ge-
messenen Stahlspannungen geht hervor, dass die Biegebemessung für das kleinere Mo-
ment am Stützenanschnitt anstatt für das Moment in Plattenmitte durchgeführt werden
kann. DIETERLE empfiehlt als Alternative zu den Angaben in Heft 240 des Deutschen
Ausschusses für Stahlbeton (DAfStb) [68] folgende Gleichung:
max M = NSt
b
8
(
1+
c
b
)2 (2.1)
Hierbei sind b die Plattenabmessung, c die Stützenabmessung und NSt die einwirkende
Querkraft.
Nach erfolgter Schrägrissbildung traten bei den Fundamentplatten größere Zugkräfte in
der Biegezugbewehrung auf als nach Biegetheorie ermittelt. In [45] wird deshalb vermu-
tet, dass sich die Zugkraftlinie um ein Versatzmaß al zwischen 0,5d und 1,0d verschiebt.
Die Biegebewehrung sollte deshalb wie in [68] empfohlen ohne Abstufung bis zum Fun-
damentrand durchgeführt und dort sorgfältig verankert werden. DIETERLE beobachtete
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bei dicken Platten einen unzulässig großen Schlupf an den Stabenden, selbst bei der An-
ordnung von in DAfStb-Heft 240 empfohlenen Winkelhaken mit einem Querstab in der
Krümmung. Wegen der hohen Querkräfte sollten deshalb bei Fundamentplatten auch bei
kleinen Stabdurchmessern die Verbundspannungen nachgewiesen werden. Die Berech-
nung erfolgt für den Bereich der größten Beanspruchung, der sich aus dem Momenten-
gradienten ergibt. Als zulässige Verbundspannung gibt DIETERLE einen empirisch aus
den Versuchen von RICHART [147] abgeleiteten Grenzwert an:
zul τ1 = 0,46 3
√
f 2c,cube200 (2.2)
Hierbei ist fc,cube200 die an einem Würfel mit 200 mm Kantenlänge ermittelte Beton-
druckfestigkeit. Eine andere Möglichkeit das Verankerungsproblem zu umgehen, besteht
in der Verwendung von geschweißten Bewehrungsmatten als Biegezugbewehrung.
Als Ergebnis der Versuchsauswertungen werden in [45] und [47] folgende Schlussfol-
gerungen getroffen:
− Fundamente erreichen abhängig von den geometrischen Abmessungen sehr unter-
schiedliche Sicherheiten gegen Durchstanzen. Schlanke Fundamente weisen ver-
gleichsweise große Sicherheiten gegen Durchstanzen auf, gedrungene Fundamen-
te erreichen dagegen oft nicht die rechnerischen Durchstanztragfähigkeiten nach
DIN 1045 (78) [6].
− Aus der statistischen Auswertung der Versuchsbruchlasten ergibt sich eine Kor-
relation zwischen der Durchstanztragfähigkeit und der Plattenschlankheit, wohin-
gegen kein Einfluss der absoluten Plattennutzhöhe festgestellt werden konnte.
− Die Einflüsse der Betonfestigkeit und des Biegebewehrungsgrades werden von
den empirischen Gleichungen in DIN 1045 (78) zutreffend erfasst. Ein Einfluss
der Stahlfestigkeit konnte nicht festgestellt werden.
− Durchstanzbewehrung ist in der Zug- und Druckzone sorgfältig zu verankern und
so anzuordnen, dass sie auch von Rissen, die sich steiler oder flacher als 45° ein-
stellen, gekreuzt wird. Es wird empfohlen den Abstand der ersten Bewehrungsrei-
he von der Stütze auf etwa 0,25d zu begrenzen.
− Die Art des Stützenanschlusses – über eine verzahnte Fuge oder monolithisch –
hat keinen Einfluss auf die Durchstanztragfähigkeit.
2.1.6 Untersuchungen von KORDINA und NÖLTING
KORDINA und NÖLTING berichten in [108] über die Ergebnisse von 11 Durchstanz-
versuchen an zentrisch und ausmittig belasteten Einzelfundamenten ohne Durchstanzbe-
wehrung. Durch die Versuchsergebnisse sollten Erkenntnisse über das Tragverhalten und
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Bild 2.4: Versuchsaufbau [108]
den Bruchmechanismus unter mittiger und exzentrischer Stützenlast gewonnen werden.
Alle Versuchskörper wurden mit einem rechteckigen Grundriss von 1,50 m × 1,80 m
und einer quadratischen Stütze mit einer Kantenlänge von 0,2 m oder 0,3 m geprüft. Die
Fundamente waren alle mit der gleichen, orthogonal angeordneten Biegezugbewehrung
aus BSt 420/500 RK versehen, so dass sich in Abhängigkeit der statischen Nutzhöhe
Bewehrungsgrade zwischen 0,67 % und 1,17 % ergaben. Die Fundamente wurden auf
dem Kopf stehend geprüft, damit die Fundamentsohle von oben belastet werden konnte.
Die Last wurde über vier hydraulische Pressen und entsprechende Lastverteilungsträger
in insgesamt 16 Punkten auf die Fundamentplatten aufgebracht. Die Pumpen waren in
Reihe geschaltet oder mit vier getrennten Pumpenanlagen unabhängig regelbar, so dass
nahezu jede beliebige Sohlspannungsverteilung aufgebracht werden konnte (Bild 2.4).
Anhand der Versuchsergebnisse entwickelten KORDINA und NÖLTING ein Tragmo-
dell, das im Wesentlichen den Beobachtungen von KINNUNEN und NYLANDER [104]
entspricht. Sternförmige vom Angriffspunkt der Stützenlast ausgehende Risse zerlegen
die Fundamente in Sektoren, die durch die Oberfläche des späteren Durchstanzkegels
begrenzt sind. Die Sektorelemente sind als starr anzusehen mit einem Drehpunkt in der
Plattenbiegedruckzone am Stützenrand. Die Verdrehung der Elemente resultiert aus der
tangentialen Rissbildung, die auch zu einer starken radialen Beanspruchung der Bie-
gedruckzone führt. Der Bruch tritt ein, wenn der Beton im Bereich der eingeschnür-
ten Biegedruckzone am Stützenanschnitt unter der konzentrierten dreiaxialen Beanspru-
chung versagt. Der Versagensriss mit einer anfänglichen Neigung von 35° bis 40° setz-
te sich dabei unter erhöhter Neigung (ca. 45° bis 90°) zur einspringenden Ecke des
Stützenanschnitts fort. Die Beschreibung des Bruchvorganges lässt erkennen, dass das
Durchstanzen kein reines Schubproblem ist, sondern maßgeblich von der Biegebean-
spruchung beeinflusst wird. Dies wird in verschiedenen Bemessungsnormen berücksich-
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tigt, indem der Biegebewehrungsgrad bei der Berechnung des Durchstanzwiderstands
als Einflussparameter verwendet wird. Dadurch wird jedoch nicht die Größe der vorlie-
genden Biegebeanspruchung erfasst, so dass als zusätzliche Größe die Schubschlankheit
λ = M/(V d) berücksichtigt werden sollte. Hierbei sind M das Biegemoment, V die zu-
gehörige Querkraft und d die statische Nutzhöhe.
Zur Berücksichtigung eines ausmittigen Lastangriffs leiten die Autoren einen Ergän-
zungsvorschlag für DIN 1045 (78) [6] her, der auf der Annahme einer linearen Schub-
spannungsverteilung entlang eines rechteckigen kritischen Rundschnitts basiert. Der
über die vertikalen Schubspannungen abgetragene Anteil des Momentes wird zu 0,4
abgeschätzt und die ebenfalls aus der Momenteneinwirkung resultierenden, horizontal
gerichteten Schubspannungen werden vernachlässigt. Anschließend wird der Ansatz so
umgeschrieben, dass gemäß dem damaligen Normenkonzept für die einwirkende Quer-
kraft ein Erhöhungsfaktor αe angegeben werden kann:
αe = 1+1,6
MSt
maxQr dr (2.3)
Hierbei sind dr der Durchmesser des nach DIN 1045 (78) kreisrunden kritischen Rund-
schnitts, maxQr die maximal einwirkende Querkraft und MSt das zugehörige einwirken-
de Moment.
Durch Vergleiche mit Versuchen an Fundamenten und ausmittig beanspruchten Flach-
deckenausschnitten weisen KORDINA und NÖLTING die verbesserte Leistungsfähig-
keit ihres Bemessungsvorschlags im Vergleich zum Ansatz der damals aktuellen DIN
1045 (78) nach. Allerdings wurde der neue Erhöhungsfaktor nicht für Rand- und Eck-
stützen, pilzkopfverstärkte Stützen und Stützen in der Nähe von Plattenöffnungen über-
prüft, so dass die Autoren über die eigenen Untersuchungen hinaus noch weiteren For-
schungsbedarf sahen.
2.1.7 Untersuchungen am Royal Institute of Technology (KTH) in Stockholm
Am Institute of Structural Engineering wurden in den Jahren 1980 bis 1983 insgesamt
14 Durchstanzversuche an zwölf quadratischen und zwei kreisrunden Platten mit klei-
ner Schubschlankheit durchgeführt, über die HALLGREN ET AL . in [76] 1998 erst-
mals berichten. Die Abmessungen entsprachen in Schweden üblichen Brückenfunda-
menten, die etwa im Maßstab 1:5 verkleinert wurden. Daraus ergab sich für die quadra-
tischen Fundamente eine Kantenlänge von 0,85 m und für die kreisrunden Fundamente
ein Durchmesser von 0,96 m. Die Plattendicke betrug für alle Fundamente einheitlich
0,275 m, so dass sich statische Nutzhöhen zwischen 0,230 m und 0,246 m ergaben. Die
kreisrunden Stützenstummel hatten einen Durchmesser von 0,25 m und waren mit den
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Fundamentplatten monolithisch verbunden. Die Betonwürfeldruckfestigkeit (150 mm-
Würfel) variierte zwischen 18 MPa und 50 MPa. Die Streckgrenze des schwedischen
Betonstahls betrug 621 MPa. Drei Fundamente waren mit einer Durchstanzbewehrung
versehen, die in einem Fall als Schrägaufbiegungen und in den beiden anderen Fäl-
len als Bügel bzw. geneigte Bügel ausgebildet war. Die Platten wurden auf dem Kopf
stehend geprüft. Dabei wurden zwölf Platten durch Abspannungen linienförmig bean-
sprucht und zwei Fundamente mit 25 hydraulische Pressen, die an einem gemeinsamen
Ölkreislauf angeschlossen waren, näherungsweise durch eine gleichförmige Flächenlast
beansprucht. Die Last wurde inkrementell aufgebracht und in jedem Lastschritt wurden
neben der Belastung die Durchbiegung sowie die Beton- und die Stahldehnungen gemes-
sen. Als Haupteinflussparameter wurden der Biegebewehrungsgrad, die Betondruckfes-
tigkeit, die konstruktive Ausbildung der Endverankerung der Biegezugbewehrung und
der Typ der Schubbewehrung variiert. Die linienförmig aufgelagerten, kreisrunden Plat-
ten wurden später zur Kalibrierung von Finite-Elemente-Berechnungen genutzt. In [75]
und [74] berichtet HALLGREN über die Ergebnisse der numerischen Simulationen, die
er zusammen mit BJERKE durchgeführt hat. Die Fundamente versagten in den Berech-
nungen, wenn die Tragfähigkeit der Druckstreben zwischen der Stütze und der Auf-
lagerlinie erreicht wurde. Anhand einer Parameterstudie konnte gezeigt werden, dass
der Einfluss der Betondruckfestigkeit auf die Durchstanztragfähigkeit bei Fundamen-
ten signifikant größer als bei schlankeren Deckenplatten ist. Im Folgenden werden die
wichtigsten in [76] beschriebenen Ergebnisse der experimentellen Untersuchungen kurz
zusammengefasst:
− Die Neigung des Versagensrisses betrug zwischen 50° und 60° und war damit
deutlich steiler als in Durchstanzversuchen an Flachdeckenausschnitten.
− Ein Haupteinflussfaktor auf den Durchstanzwiderstand von Fundamenten ist die
Betondruckfestigkeit. Mit zunehmender Festigkeit nimmt der Durchstanzwider-
stand von gedrungenen Platten (Fundamente) deutlicher zu als bei schlankeren
Platten (Flachdecken).
− Der Einfluss des Biegebewehrungsgrades ist bei Fundamenten signifikant gerin-
ger als der Einfluss der Betondruckfestigkeit. Der Einfluss der konstruktiven Aus-
bildung der Endverankerung auf die aufnehmbare Querkraft ist ebenfalls gering.
Allerdings wiesen die Fundamente, die zur besseren Endverankerung der Biege-
zugbewehrung eine Aufbiegung besaßen, ein duktileres Nachbruchverhalten auf.
− Durch die Anordnung einer Durchstanzbewehrung konnte der Durchstanzwider-
stand um 35 % bis 55 % vergrößert werden. Schrägaufbiegungen als Durchstanz-
bewehrung waren dabei besonders effektiv.
− Die Art der Lasteinleitung (linien- oder gleichförmig) hatte keinen Einfluss auf die
Höhe der aufnehmbaren Querkraft, das Gleiche gilt für die Geometrie der Platte
(kreisförmig oder quadratisch).
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Bild 2.5: Versuchsaufbau [159]
2.1.8 Untersuchungen von FALKNER/TEUTSCH/TIMM
In [159] und [54] wird über Versuche an 10 gedrungenen Platten berichtet. Ziel der Ver-
suche war es, ein Bemessungsmodell für das Durchstanzen von Bodenplatten mit und
ohne Durchstanzbewehrung zu entwickeln. Zur Vereinfachung des Versuchsaufwandes
wurden die Platten im Maßstab 1:2 und 1:3 verkleinert und bezogen sich auf eine 60 cm
dicke Bodenplatte mit den Achsmaßen 4,2 m und 6,0 m. Die in drei Versuchsreihen un-
tersuchten maßgebenden Parameter waren die Plattendicke, die Schlankheit und die Art
der Durchstanzbewehrung (Bügel, aus Betonstahlstäben gebogene Abstandshalter und
Abstandshalter kombiniert mit Steckbügeln als Kappen). Die Versuchskörper besaßen
einen quadratischen Grundriss mit Kantenlängen zwischen 0,76 m und 1,08 m bei einer
statischen Nutzhöhe von 0,17 m oder 0,25 m und einen Stützenstumpf mit kreisförmi-
gem Querschnitt (Durchmesser 0,175 m oder 0,25 m), der monolithisch mit der Platte
verbunden war. Der Bewehrungsgrad (BSt 500) variierte zwischen 1,18 % und 1,25 %
und die Zylinderdruckfestigkeit des Betons am Versuchstag betrug zwischen 32,8 MPa
und 40,8 MPa. Die Platten wurden auf dem Kopf stehend geprüft. Dabei wurde die
Belastung über den Stützenstumpf eingebracht und die Fundamentsohle war an acht
Stellen durch kreisförmig angeordnete Gleitlager gestützt (Bild 2.5). Der Zustand, in
dem der innere Schubriss die Druckzone vollständig durchdrang, wurde als Versagens-
zustand definiert. Darüber hinaus war noch eine weitere Laststeigerung möglich, die
FALKNER /TEUTSCH/T IMM auf die Reibungskräfte zwischen Durchstanzkegel und
Restplatte sowie die Dübelkräfte der Biege- und einer eventuell vorhandenen Durch-
stanzbewehrung zurückführten. In den Sägeschnitten der Versuchskörper verliefen die
Versagensrisse bei allen Platten mehr oder weniger direkt zwischen Stützenanschnitt
und Auflagerlinie. Das gilt auch für die Platten mit Durchstanzbewehrung, allerdings
war der Verlauf der Bruchrisse aufgelöster. Bei den bügelbewehrten Platten kreuzten die
Risse die Bügelschenkel, wohingegen bei den Versuchskörpern mit Abstandshaltern die
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Tabelle 2.2: Unterschiede zwischen schlanken und gedrungenen Platten [159]
schlank gedrungen
Versagen Druckspannungen am
Stützenanschnitt über-
schreiten die Druckfestig-
keit
Querzugspannungen be-
wirken Schrägriss, der
die Druckzone durch-
dringt
Stützenbreite geringer Einfluss auf
Tragwiderstand
großer Einfluss auf Trag-
widerstand
Längsbewehrungsgrad beeinflusst die Tragfähig-
keit der Druckzone
geringer Einfluss auf
Tragwiderstand
Betongüte Widerstand nahezu pro-
portional zur Druck-
festigkeit bei gleichem
mechanischen Beweh-
rungsgrad
Widerstand nahezu pro-
portional zur Betonzug-
festigkeit
Durchstanzbewehrung nimmt Querkräfte auf
und bewirkt höhere Trag-
fähigkeit der Druckzone
verzögert die Ausbildung
des Schrägrisses zum
Bruchriss
Lasteinleitung steife Lasteinleitung
ungünstig
kein Einfluss auf Tragwi-
derstand
Bruchrisse aufgrund der schlechteren Endverankerung oberhalb der Durchstanzbeweh-
rung verliefen.
Aufbauend auf den Versuchen wurden numerische Untersuchungen mit der Finite-
Elemente-Methode an rotationssymmetrischen Platten mit unterschiedlichen Randbe-
dingungen durchgeführt. Ziel dieser Analysen war es, über die durchgeführten Versuche
hinaus zu untersuchen, welchen Einfluss Schlankheit, Stützengröße, Betongüte, Längs-
bewehrungsgrad und Bodenpressungen auf den Durchstanzwiderstand haben. Die nume-
rischen Untersuchungen deuteten darauf hin, dass das Durchstanzverhalten von schlan-
ken und gedrungenen Platten unterschiedlich ist. Aufbauend auf den Ergebnissen der
Simulationen und der eigenen Versuche beschreibt TIMM in ihrer Arbeit das Trag- und
Bruchverhalten. In Tabelle 2.2 sind die wichtigsten Ergebnisse getrennt für schlanke und
gedrungene Platten zusammengefasst.
Da die experimentellen und numerischen Untersuchungen ergeben haben, dass der
Durchstanznachweis in DIN 1045-1 für Bodenplatten nicht in allen Fällen zutreffen-
de Widerstände ermittelt, gibt T IMM in [159] einen eigenen Bemessungsansatz zur
Bestimmung des Durchstanzwiderstands von Bodenplatten im Bereich von Innenstüt-
zen an. Der Ansatz unterscheidet sich von dem Berechnungsverfahren in DIN 1045-1
durch einen anderen Maßstabsfaktor, einen geänderten Rundschnitt und durch die Be-
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Bild 2.6: Fachwerkmodell nach ANDRÄ [21]
rücksichtigung der Schubschlankheit als neue Eingangsgröße. Für die Berechnung einer
Durchstanzbewehrung wird ein konstanter Betontraganteil verwendet und die Streck-
grenze der Durchstanzbewehrung nur zu 50 % ausgenutzt. Die Durchstanzbewehrung ist
in zwei Reihen um die Stütze anzuordnen, wobei der Abstand der Reihen untereinander
deutlich kleiner als nach DIN 1045-1 zu wählen ist. Außerhalb des durchstanzbewehr-
ten Bereichs ist kein weiterer Nachweis zur Überprüfung der Querkrafttragfähigkeit zu
führen.
2.2 Mechanische Modelle
2.2.1 Allgemeines
Bis heute wurde eine Vielzahl an mechanischen Modellen zum Durchstanzen von Flach-
decken entwickelt, die z. B. in [25,57,155] zusammengefasst dargestellt werden. Es sind
jedoch nur wenige Modelle bekannt, die das Durchstanztragverhalten von Fundamenten
abbilden. Nachfolgend werden drei mechanische Modelle von ANDRÄ, MUTTONI/GU-
ANDALINI und BROMS vorgestellt, die zwar ebenfalls für Flachdecken entwickelt wur-
den, aber nach Angaben der Autoren prinzipiell auch für Fundamente ohne Durchstanz-
bewehrung geeignet sind. Allerdings hat nur BROMS die Eignung seines Modells durch
die Nachrechnung von Durchstanzversuchen an Einzelfundamenten überprüft [33].
2.2.2 Modell von ANDRÄ
ANDRÄ entwickelte zur Beschreibung des Tragverhaltens von punktgestützten, ro-
tationssymmetrischen Kreisplattenausschnitten in [21] auf Basis nichtlinearer FE-
Berechnungen ein Fachwerkmodell. ANDRÄ überlagert ein 45°-Grundsystem mit einem
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fächerartigen System aus Druckkegelschalen (Bild 2.6). Im gewählten Modell stützt sich
die Schar von Druckkegelschalen mit veränderlicher Neigung auf Höhe der oberen Plat-
tenbewehrung ab und wird durch die unterhalb eines klaffenden, tangentialen Risses
verbleibende Druckzone in die Stütze eingeleitet. Lasten außerhalb des direkten Ein-
leitungsbereiches werden durch ein Netzfachwerk mit unter 45° geneigten Druck- und
Zugkegelschalen weitergeleitet, die schließlich in den stützennahen, druckbeanspruch-
ten Kegelschalen des Strebensystems aufgehängt sind. Die Tragfähigkeit des Fachwerk-
systems wird auf der Biegezugseite durch die von der Bewehrung aufnehmbare horizon-
tale Zugkraft und durch die Betonzugfestigkeit in den zugbeanspruchten Kegelschalen
begrenzt. Auf der Biegedruckseite ist die Betondruckfestigkeit der Druckkegelschalen
am Stützenanschnitt maßgebend. Die auf Druck mitwirkenden Kegelschalen werden be-
grenzt durch die steilste mögliche Kegelschale mit dem Radius r1 und die flachste mög-
liche Kegelschale mit dem Radius r2 (Bild 2.7). Die Neigung der steilsten möglichen
Druckkegelschale ergibt sich aus Gleichgewichtsbetrachtungen am Knoten und ist da-
durch charakterisiert, dass in der zugehörigen Zugkegelschale die Zugfestigkeit des Be-
tons gerade erreicht wird (Bild 2.6). Die Neigung der flachsten Kegelschale wurde aus
den nichtlinearen FE-Berechnungen abgeleitet. Eine Überschreitung der Betondruck-
festigkeit am Druckkegelschalenauflager führt schließlich zur Ausbildung eines zum
Stützenanschnitt hin verlaufenden Spaltrisses. Gleichzeitig wird die Druckkegelscha-
lenschar etwa in der Mitte aufgespalten und es kommt zu einem Durchstanzversagen
(Bild 2.7).
Nach ANDRÄ ist das Modell grundsätzlich auch für Einzelfundamentplatten geeig-
net. Den wesentlichen Unterschied zwischen Flachdecken und Einzelfundamenten sieht
ANDRÄ darin, dass bei Flachdecken der größte Teil der Belastung am Rand der Ersatz-
kreisplatte angreift und über Zugschalen weitergeleitet wird, wohingegen bei Funda-
mentplatten die Belastung über die Aufstandsfläche verteilt angreift. Bei Fundamenten
werden die Zugkegelschalen somit in geringerem Maße bzw. bei sehr gedrungenen Fun-
damenten gar nicht beansprucht, so dass die Tragfähigkeit im Modell nur noch von der
Druckfestigkeit des Kegelschalenauflagers bestimmt wird.
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Bild 2.8: (a) Vergleich des Bruchkriteriums nach MUTTONI [128] mit Durchstanzver-
suchen und (b) Ermittlung der Durchstanzlast
2.2.3 Modell von MUTTONI/GUANDALINI
MUTTONI und GUANDALINI haben in [70, 71, 129] anhand von zehn Durchstanzver-
suchen an Stahlbetonplatten ein mechanisches Tragmodell hergeleitet, dass den Durch-
stanzwiderstand als Funktion der radialen Plattenrotation ψ am Stützenanschnitt defi-
niert. Zur Berechnung der Grenzrotation wird das von MUTTONI in [128,130] hergelei-
tete Bruchkriterium verwendet (Bild 2.8 a), das für das vereinfachte Berechnungsverfah-
ren in SIA 262:2003 [18] ebenfalls verwendet wird. Obwohl das Durchstanzen ein Quer-
kraftversagen ist, werden die Plattenrotation und somit die Durchbiegung kurz vor dem
Versagen vor allem durch das Biegetragverhalten der Platte bestimmt. GUANDALINI hat
zur Beschreibung des Biegetragverhaltens ein nichtlineares Rechenmodell entwickelt,
das auf der Verwendung von Momenten-Krümmungsbeziehungen basiert. Die Verknüp-
fung des Rechenmodells mit dem Bruchkriterium von MUTTONI (Bild 2.8 b) ermöglicht
die Berechnung der Durchstanztragfähigkeit von Platten mit und ohne Vorspannung im
Bereich von Innenstützen ohne Momentenbeanspruchung. Für unterschiedliche Beweh-
rungsgrade ρl sind in Bild 2.8 b aus den Momenten-Krümmungs-Beziehungen berechne-
te Last-Verformungs-Beziehungen schematisch dargestellt. Das Durchstanzen tritt ein,
wenn die Kurven das Bruchkriteriums schneiden.
Nach GUANDALINI kann das Modell auch zur Ermittlung der Durchstanztragfähig-
keit von Fundamenten verwendet werden [70]. Das Fundament verhält sich wie eine
umgedrehte Deckenplatte, die durch die Bodenpressung belastet wird. Die Größe und
Verteilung der Pressungen wird von den geotechnischen Eigenschaften des Bodens und
der Steifigkeit des Fundaments bestimmt. Die Bodenreaktion kann wie folgt abgeschätzt
werden:
q = max(ks w ; 0)−g+ p (2.4)
Hierbei sind ks der Bettungsmodul des Bodens, w die Setzung der Platte, g das Eigen-
gewicht der Platte und p ein möglicherweise vorhandener hydrostatischer Druck auf die
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Unterseite der Platte (z. B. infolge Grundwasser). In dem Modell steigen die Bodenpres-
sungen somit linear mit der Setzung der Platte an. Aufgrund des Verlaufs der Biegelinie
ist es allerdings möglich, dass sich die Platte vom Boden abhebt. Da der Boden norma-
lerweise keine Zugspannungen aufnehmen kann, ist das Produkt ks w auf positive Werte
zu begrenzen. Für die nichtlineare Berechnung der Biegelinie der Fundamente ist die
Kenntnis der Bodenpressungen erforderlich. Da die Größe der Pressungen in Abhängig-
keit der Durchbiegung bestimmt wird, ist die Berechnung iterativ.
2.2.4 Modell von BROMS
BROMS präsentiert in [30–35] ein mechanisches Berechnungsmodell zur Ermittlung des
Verformungsverhaltens und der Durchstanztragfähigkeit von Einzelfundamenten und
Flachdecken. BROMS trifft die Annahme, dass das Durchstanzversagen durch zwei
Versagenskriterien bestimmt wird. Es kommt zu einem Durchstanzversagen, wenn in-
folge der Plattendurchbiegung die Betonstauchung in tangentialer Richtung am Stüt-
zenanschnitt einen kritischen Wert überschreitet. Die Höhe dieses Wertes ist durch die
zweiaxiale Biegebeanspruchung geringer als der in vielen Berechnungsvorschriften für
biegebeanspruchte Bauteile verwendete Wert von 3,5 ‰. In Bild 2.9 a ist der Versagens-
mechanismus schematisch dargestellt. Grundsätzlich ist bei Flachdecken die Biegetrag-
fähigkeit auch dann noch gegeben, wenn die radialen Biegedruckspannungen und damit
die radialen Momente am Stützenanschnitt nahezu Null sind (vgl. z. B. [25,73,104,145]).
Aufgrund der globalen Krümmung der Decke konzentriert sich die Auflagerkraft auf
den Stützenrand. Nahe der Bruchtragfähigkeit überschreitet die tangentiale Druckstau-
chung den kritischen Wert, d. h. der Beton „weicht“ auf und verliert seinen inneren
Verbund. Aufgrund der gleichzeitig wirkenden vertikalen Querkraft öffnet sich darauf-
hin ein nahezu vertikaler Schubriss direkt am Stützenrand. Anschließend kommt es zu
einem kontinuierlichen Versagen, da die schräge Druckstrebe durch den nun erzwun-
genen flacheren Neigungswinkel die vertikale Querkraft nicht mehr in die Stütze ein-
leiten kann. Die Rissbreiten nehmen ebenfalls zu, da der Beton bereits Zugdehnungen
senkrecht zum Versagensriss infolge der Schubverzerrung der Betondruckzone erfahren
hat. Dieses Versagenskriterium, das bei schlanken Platten maßgebend wird, beschreibt
BROMS durch den zugehörigen Durchstanzwiderstand Vε .
Gedrungene Platten versagen dagegen, wenn die Druckfestigkeit eines fiktiven Druck-
kegelschalenauflagers überschritten wird (Bild 2.9 b). Der zugehörige Durchstanzwider-
stand wird mit Vσ bezeichnet. Bei gleichmäßig verteilter Belastung liegt dabei ein Teil
der Belastung innerhalb des maßgebenden Schubrisses. Dieser Teil der Last beeinflusst
die Durchstanztragfähigkeit nicht und darf von der einwirkenden Querkraft abgezogen
werden.
Sowohl die maximal aufnehmbare Dehnung in tangentialer Richtung als auch die Druck-
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Bild 2.9: (a) Versagensfall Vε und (b) Versagensfall Vσ [33]
festigkeit des fiktiven Druckkegelschalenauflagers unterliegen einem Maßstabseffekt.
Die jeweiligen Grenzwerte sinken mit steigender Nutzhöhe.
2.3 Regelwerke und Normung
2.3.1 Allgemeines
Die verschiedenen Normen verwenden mit Ausnahme von SIA 262:2003 [18] empiri-
sche und halbempirische Durchstanzmodelle. Den Bemessungskonzepten ist mit Aus-
nahme des neuen Eurocode 2 [14] gemeinsam, dass sie bei der Ermittlung des Durch-
stanzwiderstands nicht zwischen Flachdecken und Fundamenten unterscheiden. Der von
der einwirkenden Querkraft abziehbare Anteil der Bodenreaktionskraft variiert dagegen
aufgrund unterschiedlicher Abzugsflächen erheblich. Im Folgenden werden die wesent-
lichen nationalen und internationalen Bemessungsregeln gegenübergestellt. Bei einem
Normenvergleich sind zwei Aspekte von besonderem Interesse:
− Welche Norm bildet das Durchstanzverhalten von Fundamenten am besten ab?
− Welches Sicherheitsniveau ist bei einem spröden Durchstanzversagen einzuhal-
ten?
Auf die erste Fragestellung wird in den Kapiteln 6 und 7 näher eingegangen. Dort wer-
den die rechnerischen Tragfähigkeiten der einzelnen Normen mit den Traglasten der Ver-
suchsdatenbank verglichen und statistisch ausgewertet. Die zweite Fragestellung kann
anhand von Versuchsnachrechnungen nicht beantwortet werden. Generell kann eine ma-
thematisch korrekte Aussage über die Wahrscheinlichkeit, dass ein Tragwerk während
der vorgesehenen Nutzungszeit nicht versagt, bei alleiniger Kenntnis der in den Normen
angegebenen Werte nicht getroffen werden. Weiterhin ist zu bedenken, dass die Bestim-
mung einer allgemein akzeptierten Versagenswahrscheinlichkeit im Grenzzustand der
Tragfähigkeit nicht möglich ist, da die Akzeptanz unterschiedlicher Zuverlässigkeitsni-
veaus durch die Öffentlichkeit subjektiv geprägt ist (vgl. Kapitel 3).
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Tabelle 2.3: Vergleich der gewichteten Teilsicherheitsbeiwerte für Einwirkungen γF im
Grenzzustand der Tragfähigkeit (gültig für normalen Hochbau)
Norm Einwirkungen Widerstand γR
γG γQ γF Beton Stahl
DIN 1045-1 1,35 1,50 1,40 1,50 1,15
Heft 525 1,35 1,50 1,40 1,50 1,15
Eurocode 2 1,35 1,50 1,40 1,50 1,15
ACI 318-08 1,20a 1,60 1,34 Schub: 1/0,75
SIA 262:2003 1,35 1,50 1,40 1,50 1,15
adie Bemessungslast muss allerdings mindestens 1,4G betragen
Alle betrachteten Normen fordern, dass im Grenzzustand der Tragfähigkeit die durch
Teilsicherheitsbeiwerte erhöhten Einwirkungen Ed kleiner als der durch Sicherheitsbei-
werte abgeminderte Widerstand Rd sind (Ed ≤ Rd). Die Normen verwenden bei den Ein-
wirkungen unterschiedliche Teilsicherheitsbeiwerte für Eigenlasten und Verkehrslasten.
Aus diesem Grund wird im Folgenden ein gewichteter Teilsicherheitsbeiwert γF für die
Einwirkungen verwendet:
γF =
γG ⋅G+ γQ ⋅Q
G+Q (2.5)
Hierbei sind G und Q der Eigen- bzw. Verkehrslastanteil und γG, γQ die Teilsicherheits-
beiwerte für die Eigen- bzw. Verkehrslasten. Tabelle 2.3 fasst die Teilsicherheitsbeiwerte
der verwendeten Normen zusammen und berechnet den gewichteten Teilsicherheitsbei-
wert der Einwirkungen γF für ein Verhältnis G/Q von 0,65/0,35. In der Tabelle ist γR
der Teilsicherheitsbeiwert des Widerstands. Das Produkt aus den Teilsicherheitsbeiwer-
ten der Einwirkungs- und der Widerstandsseite ist in Bild 2.10 über dem Verhältnis von
Eigen- zu Verkehrslastanteil aufgetragen. Die europäischen Normen verwenden in Ab-
hängigkeit des Verkehrslastanteils eine etwa 5 % bis 18 % größere Sicherheitszone als
ACI 318-08.
Um eine Vergleichbarkeit der verschiedenen Sicherheitskonzepte zu ermöglichen, wird
die Durchstanztragfähigkeit auf Gebrauchslastniveau eingeführt. Dazu wird die zuläs-
sige Durchstanztragfähigkeit auf Bruchlastniveau VR durch die Teilsicherheitsbeiwerte
auf der Einwirkungs- und Widerstandsseite geteilt:
V =
VR
γF γR
(2.6)
Zur Sicherstellung der Vergleichbarkeit wird diese auf Gebrauchslastniveau maximal
aufnehmbare Querkraft in vielen Diagrammen dieser Arbeit benutzt.
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Bild 2.10: Vergleich der verschiedenen Sicherheitskonzepte
2.3.2 DIN 1045-1:2008
Für den Durchstanznachweis von Fundamenten sind in DIN 1045-1:2008 [1] zwei Ver-
fahren angegeben: Allgemein kann wie bei Flachdecken ein kritischer Rundschnitt im
Abstand 1,5d vom Rand der Lasteinleitungsfläche verwendet werden. In diesem Fall
dürfen zur Ermittlung des abziehbaren Anteils der Bodenreaktionskraft höchstens 50 %
der Fläche innerhalb des kritischen Rundschnitts (kritische Fläche Acrit) in Ansatz ge-
bracht werden. Diese Abminderung berücksichtigt den Unterschied zwischen dem stei-
leren Stanzkegelverlauf in Fundamentversuchen (ca. 45°) und dem flacheren Verlauf im
Rechenmodell (ca. 33°). Die Annahme eines kritischen Rundschnitts im Abstand von
1,5d führt bei gedrungenen Einzelfundamenten jedoch oftmals dazu, dass der Rund-
schnitt außerhalb der Fundamentabmessungen liegt. Für solche Fälle darf der Rund-
schnitt im Abstand 1,0d vom Stützenrand geführt und der Durchstanzwiderstand im
Verhältnis der Nachweisschnittumfänge mit dem Faktor k = u1,5d/u1,0d erhöht werden.
Die Bodenpressung innerhalb des verkürzten kritischen Rundschnitts im Abstand 1,0d
darf zu 100 % von der einwirkenden Querkraft abgezogen werden. Diese Regelung wur-
den aus dem DAfStb-Heft 525 [42] in die aktuelle Auflage der DIN 1045-1 vom August
2008 übernommen.
Die aufzunehmende Querkraft im betrachteten Nachweisschnitt je Längeneinheit ermit-
telt sich zu:
vEd =
β VEd
u
(2.7)
Hierbei sind VEd der Bemessungswert der einwirkenden Querkraft (bei Fundamenten
um den abziehbaren Anteil der Bodenreaktionskraft reduziert), u der Umfang des be-
trachteten Rundschnitts und β ein Beiwert zur Berücksichtigung einer ungleichförmigen
Spannungsverteilung infolge eines einwirkenden Biegemoments. Für unverschiebliche
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Systeme darf β zu 1,05 für Innenstützen, 1,4 für Randstützen und 1,5 für Eckstützen
angenommen werden. Alternativ wird in Heft 525 [42] folgende Gleichung nach NÖL-
TING [132, 133] zur genaueren Ermittlung der β -Faktoren angegeben:
β = 1+ ∆MStu¨tze/NStu¨tzelc (2.8)
Hierbei sind ∆MStu¨tze das im Knoten übertragene Moment, NStu¨tze die Stützennormal-
kraft und lc der Stützendurchmesser bzw. die Stützenseitenlänge senkrecht zur Drehach-
se des Moments. Bei durchstanzbewehrten Fundamenten und Platten darf für den Nach-
weis der Tragfähigkeit außerhalb des durchstanzbewehrten Bereiches (vEd ≤ vRd,ct,a)
der Lasterhöhungsfaktor β bei Rand- und Eckstützen reduziert werden [42].
Bei Fundamenten und Platten ohne Durchstanzbewehrung ermittelt sich der Bemes-
sungswert des Widerstands längs des kritischen Rundschnitts zu:
vRd,ct =
0,21
γc
η1κ(100ρl fck)1/3d (2.9)
Hierbei sind η1 ein Faktor zur Berücksichtigung der Betondichte, d die mittlere statische
Nutzhöhe, κ = 1+
√
200/d ≤ 2,0 der Maßstabsfaktor der statischen Nutzhöhe (d in
mm), fck die charakteristische Zylinderdruckfestigkeit des Betons und ρl der mittlere
Biegebewehrungsgrad innerhalb des betrachteten Rundschnitts.
Wenn vEd > vRd,ct wird, kann zur Steigerung der Tragfähigkeit in Platten, die dicker als
200 mm sind, eine Durchstanzbewehrung angeordnet werden. Nach DIN 1045-1 sind
dabei Bügel und Schrägaufbiegungen als Durchstanzbewehrung zulässig. Die aufzu-
nehmende Querkraft ist für mehrere Rundschnitte zu kontrollieren. Die Maximaltrag-
fähigkeit ist als Vielfaches der Tragfähigkeit ohne Durchstanzbewehrung nach Glei-
chung (2.9) definiert und im Abstand 1,5d von der Lasteinleitungsfläche zu überprü-
fen:
vRd,max = 1,5vRd,ct (2.10)
Beim Nachweis von Einzelfundamenten und der Verwendung des reduzierten Rund-
schnitts im Abstand 1,0d darf vRd,ct in den Gleichungen (2.9) und (2.10) mit dem Faktor
k = u1,5d/u1,0d erhöht werden.
Dem Nachweis der Schubspannungen innerhalb des durchstanzbewehrten Bereiches
liegt ein 45°-Fachwerkmodell zugrunde. Der Abstand der ersten Durchstanzbeweh-
rungsreihe von der Lasteinleitungsfläche sollte für Fundamente 0,3d betragen (Flach-
decken 0,5d). Im ersten Rundschnitt wird nahezu die gesamte Querkraft (VEd − vRd,c u)
durch Bewehrung aufgenommen:
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vRd,sy = vRd,c +
κs Asw fyd
u
(2.11)
Für alle weiteren Rundschnitte gilt mit sw ≤ 0,75d:
vRd,sy = vRd,c +
κs Asw fyd d
usw
(2.12)
Hierbei sind vRd,c der Betontraganteil, der nach Gleichung (2.9) bestimmt wird; sw
der radiale Abstand der Durchstanzbewehrungsreihen; Asw die Querschnittsfläche der
Durchstanzbewehrung pro Reihe und der Beiwert κs = 0,7+ d−400400
{≥0,7
≤1,0 berücksichtigt
den Einfluss der Bauteildicke auf die Qualität der Endverankerung der Durchstanzbe-
wehrung. Die erforderliche Durchstanzbewehrungsmenge wird aufgrund des variablen
Betontraganteils separat für jede anzuordnende Reihe ermittelt. Bei der Berechnung der
erforderlichen Durchstanzbewehrung von Einzelfundamenten darf der Betontraganteil
vRd,c in den Gleichungen (2.11) und (2.12) nicht mit dem Faktor k = u1,5d/u1,0d er-
höht werden. Für den Nachweis innerhalb des durchstanzbewehrten Bereichs darf die
einwirkende Querkraft unabhängig von der betrachteten Bewehrungsreihe um den je-
weils zulässigen Anteil der Bodenpressungen innerhalb des kritischen Rundschnitts im
Abstand 1,5d oder 1,0d reduziert werden.
Die Durchstanztragfähigkeit außerhalb des durchstanzbewehrten Bereiches ist im Ab-
stand 1,5d von der letzten Bewehrungsreihe nachzuweisen:
vRd,ct,a = κavRd,ct (2.13)
Hierbei definiert κa = 1 − 0,29lw3,5d ≥ 0,71 den Übergang vom Durchstanzwiderstand
zur Querkrafttragfähigkeit einer liniengelagerten Platte in Abhängigkeit der Länge des
durchstanzbewehrten Bereiches. Die resultierende Bodenpressung innerhalb des äuße-
ren Rundschnitts darf für den Durchstanznachweis außerhalb des durchstanzbewehrten
Bereiches in Abzug gebracht werden.
2.3.3 Eurocode 2
Bedingt durch die Bodenpressung und die geringere Schubschlankheit ist bei Fundamen-
ten der Durchstanzkegel deutlich steiler geneigt als bei Flachdecken [76,90–92,145]. Je
nach Schubschlankheit und Größe der Bodenpressung ist daher die Lage des maßge-
benden Rundschnitts nicht von vornherein bekannt. Im Entwurf zum British Standard
aus dem Jahr 1982 [4] wurde deshalb die Lage des kritischen Rundschnitts als Variable
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Bild 2.11: (a) Vollplastische Schubspannungsverteilung nach Eurocode 2 und (b) Mo-
menten- und Querkraftverteilung nach Mast [120] (rechts)
eingeführt, so dass sich die auf den kritischen Rundschnitt bezogene Durchstanztrag-
fähigkeit mit dem Abstand zur Stütze bzw. mit der Neigung des Durchstanzkegels än-
dert [145]. Der Wert, der zur kleinsten aufnehmbaren Stützenquerkraft führt, ist für die
Bemessung maßgebend. Der maximale Abstand des kritischen Rundschnitts war dabei
auf 1,5d beschränkt und wurde später, als die Regelung Eingang in Model Code 90 [5]
fand, auf 2,0d erhöht. Der variable Abstand des Nachweisschnittes wurde im aktuellen
Eurocode 2 [14] direkt aus Model Code 90 übernommen. Die resultierende Bodenpres-
sung innerhalb des iterativ ermittelten, kritischen Rundschnitts darf dabei vollständig
von der einwirkenden Querkraft abgezogen werden. Es ergibt sich somit entlang des kri-
tischen Rundschnitts für eine zentrische Belastung folgende resultierende Spannung:
vEd =
VEd,red
ud =
VEd −∆VEd
ud (2.14)
Hierbei sind VEd die einwirkende Querkraft, ∆VEd die Summe der Bodenpressungen
innerhalb des betrachteten Rundschnitts abzüglich des Eigengewichts des Fundaments
und u der Umfang des betrachteten Rundschnitts.
Zur Berücksichtigung einer Momenten-Querkraft-Interaktion bei ausmittig belasteten
Fundamenten verwendet Eurocode 2 eine vollplastische Schubspannungsverteilung
(Bild 2.11 a). Dieses Berechnungsverfahren wurde leicht angepasst aus Model Code 90
übernommen. Die Wahl der Schubspannungsverteilung geht auf MAST [120] zurück,
der mit der Elastizitätstheorie gezeigt hat, dass die Schubspannungsverteilung nahe der
Stütze einer vollplastischen Verteilung gleicht (Bild 2.11 b).
Die maximale Schubspannung entlang des kritischen Rundschnitts ergibt sich danach
für eine einaxiale Momentenbeanspruchung zu:
vEd =
VEd,red
ud
[
1+ k MEd u
VEd,redW
]
(2.15)
Hierbei sind k der Anteil des Moments, der über Schubspannungen in die Platte einge-
leitet wird (Tabelle 2.4); W = ∫ u0 ∣e∣dl eine Größe, die analog dem statischen Moment
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Tabelle 2.4: Werte für k bei rechteckigen Lasteinleitungsflächen
c1/c2 ≤ 0,5 1,0 2,0 ≥ 3,0
k 0,45 0,6 0,7 0,80
für den jeweils betrachteten Rundschnitt zu berechnen ist und e der Abstand von der
Schwerelinie des betrachteten Rundschnitts. Bei der Ermittlung der Lage der Schwere-
linie ist zu beachten, dass die Wichtung über die Rundschnittlängen und nicht über die
umschlossene Fläche erfolgt. Für rechteckige Innen- und Randstützen wurden die Glei-
chungen für W ausgewertet und in Tabelle 2.5 zusammengefasst. Für Fundamente ist
in der Regel nur der Fall der exzentrisch beanspruchten Innenstütze von praktischer Be-
deutung. Aus Gründen der Vollständigkeit und zur besseren Nachvollziehbarkeit werden
nachfolgend auch Randstützen behandelt. Bei Randstützen liegt der Lastangriffspunkt
des Moments (Stützenschwerpunkt) normalerweise nicht auf der Schwerelinie des kri-
tischen Rundschnitts (Bild 2.12). Bei der Berechnung der einwirkenden Spannung vEd
ist das Moment MEd auf die Schwerelinie des kritischen Rundschnitts zu beziehen und
kann nach folgender Gleichung berechnet werden:
MEd = MEd,Stu¨tze−VEd,red yO (2.16)
Hierbei sind MEd,Stu¨tze =VEd,red e das auf den Stützenschwerpunkt O bezogene einwir-
kende Moment (mit e als Lastausmitte bezogen auf den Schwerpunkt der Stütze O) und
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Bild 2.12: Plastische Schubspannungsverteilung in Abhängigkeit des Moments
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Tabelle 2.5: Berechnung von W für rechteckige Innen- und Randstützen
In
n
en
st
üt
ze
acrit
c1
c 2
by
b zO
Mz
Schwerelinie
W =
1
2
c21 + c1c2 +2c2acrit
+4a2crit +pi acrit c1
ysl = 0
zsl = 0
R
an
ds
tü
tz
e yO
Schwerelinie
ysl
by
b zc 2
c1
O
Mz
acrit
acrit
Dy
a
ysb
l’
yO = ysl − c1/2− l′
Fall I: yO ≤ c1/2
W = 2(l′+ c1/2+ yO)2
Fall II: yO > c1/2
W = 2(l′ 2 + c1 l′+2yO l′
+2c1 yO +2acrit ysb α)
α = arcsin
(
yO− c1/2
acrit
)
ysb = yO− c12 −
acrit sin2 α/2
α/2
ysl =
c21 + l′ 2 +2a2crit + c1c2l′
2c1 + c2 +pi acrit +2 l′
+
2c1l′+ c2acrit
2c1 + c2 +pi acrit +2 l′
+
pi acrit (c1 + l′)
2c1 + c2 +pi acrit +2 l′
zsl = 0
yO der Abstand zwischen dem Schwerpunkt der Stütze O und der Schwerelinie des kri-
tischen Rundschnitts. Wenn sich bei einer Randstütze der Lastangriffspunkt zwischen
der Schwerelinie des Rundschnitts und dem freien Rand der Platte befindet, tritt die
betragsmäßig größte Schubspannung am freien Rand der Platte auf, d. h. die Ausmitte
e′ = MEd/VEd,red bezogen auf die Schwerelinie des kritischen Rundschnitts ist negativ
(Bild 2.12 b). In diesem Fall ist in Gleichung (2.15) bei der Ermittlung von vEd die Größe
W mit negativem Vorzeichen einzusetzen, um die betragsmäßig größte Schubspannung
am freien Rand zu berechnen.
Für zweiachsige Lastausmitten bei Innen-, Rand und Eckstützen darf die maßgeben-
de Schubspannung entlang des kritischen Rundschnitts vEd in Anlehnung an die FIP-
Recommendations von 1998 [59] ermittelt werden:
vEd =
VEd,red
ud
⎡⎣1+
√(
ky
MEd,y
VEd,red
u
Wy
)2
+
(
kz
MEd,z
VEd,red
u
Wz
)2 ⎤⎦ (2.17)
Hierbei sind MEd,y und MEd,z das Moment um die y- bzw. z-Achse bezogen auf die
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Bild 2.13: Vergleich der Mindestdurchstanztragfähigkeit VRu,min (a) und der maximalen
Tragfähigkeit VRu,max (b) mit der Durchstanztragfähigkeit ohne Durchstanz-
bewehrung VRu,c
Schwerachse des betrachteten Rundschnitts; ky, kz können Tabelle 2.4 entnommen wer-
den, dabei ist zu beachten, dass für c1 die Stützenbreite parallel zur betrachteten Aus-
mitte und für c2 die Stützenbreite senkrecht dazu anzusetzen ist und Wy, Wz sind für die
y- und z-Richtung getrennt zu ermitteln.
Der Bemessungswert der Durchstanztragfähigkeit längs des kritischen Rundschnitts er-
gibt sich für ein Einzelfundament ohne Durchstanzbewehrung zu:
vRd,c =CRd,ck (100ρl fck)1/3 2d
acrit
≥ vmin 2d
acrit
(2.18)
Hierbei sind CRd,c = 0,18/γc ein empirischer Vorfaktor (γc = 1,5), d die statische Nutz-
höhe, acrit der Abstand vom Rand der Lasteinleitungsfläche zum kritischen Rundschnitt,
k = 1+
√
200/d ≤ 2,0 der Maßstabsfaktor der statischen Nutzhöhe (d in mm), fck die
charakteristische Zylinderdruckfestigkeit des Betons und ρl der Bewehrungsgrad im Be-
reich der Stützenbreite zuzüglich eines Plattenbereiches der Breite 3d je Seite. Zusätz-
lich wurde in Eurocode 2 eine Mindestdurchstanztragfähigkeit vmin = 0,035k3/2 f 1/2ck
eingeführt, die für bestimmte Fälle bei kleinen Bewehrungsgraden in Verbindung mit
hohen Betonfestigkeiten zu größeren Tragfähigkeiten führt. Für die bei Fundamenten
üblichen Betondruckfestigkeiten und Bewehrungsgrade wird vmin jedoch nicht maßge-
bend (Bild 2.13 a). Eine genauere Beurteilung kann nicht erfolgen, da das Kriterium vmin
bei den ausgewerteten Versuchen der Datenbank nicht maßgebend wurde.
Weiterhin ist nach Eurocode 2 immer nachzuweisen, dass entlang des Stützenumfangs
oder des Rundschnitts um die Lasteinleitungsfläche der maximale Durchstanzwiderstand
nicht überschritten wird:
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vEd =
VEd
u0 d
≤ vRd,max = 0,5 ⋅0,6
(
1− fck
250
)
fcd ( fck in MPa) (2.19)
Hierbei sind u0 der Umfang der Lasteinleitungsfläche (Stützenumfang), fcd = αcc fck/γc
der Bemessungswert der Betondruckfestigkeit und αcc = 1 ein Beiwert zur Berücksich-
tigung von Langzeitauswirkungen auf die Betondruckfestigkeit (national regelbar). In
Bild 2.13 b wird VRd,max mit der Durchstanztragfähigkeit ohne Durchstanzbewehrung
VRd,c verglichen. Für kleine Betondruckfestigkeiten und hohe Bewehrungsgrade kann
bei Fundamenten aufgrund des kleinen u0/d-Verhältnisses VRd,max maßgebend wer-
den.
In Bild 2.14 sind die Ergebnisse einer Parameterstudie mit Gleichung (2.18) dargestellt.
Für verschiedene Verhältnisse aus Fundamentbreite zu Stützenbreite l/c und Stützen-
breite zu statischer Nutzhöhe c/d wurde der maßgebende Abstand des kritischen Rund-
schnitts zur Stütze ermittelt (Bild 2.14 a). Der maßgebende Abstand ergibt sich für die
kleinste aufnehmbare Durchstanzlast. Aus Bild 2.14 b kann entnommen werden, dass
die bezogene aufnehmbare Querkraft eine Funktion des Verhältnisses l/c, aber nahezu
unabhängig vom Verhältnis c/d ist. Somit kann dem rechten Diagramm in Abhängig-
keit von l/c direkt die bezogene aufnehmbare Querkraft und dem linken Diagramm
das Verhältnis acrit/d entnommen werden. Wie aus eigenen Vergleichsrechnungen be-
kannt [95], ist in den meisten Fällen der Wert für acrit deutlich kleiner als 2d, was zu
einer steileren Neigung des Durchstanzkegels im Vergleich zu Flachdecken führt.
Wenn die einwirkende Schubspannung den Widerstand nach Gleichung (2.18) über-
steigt, aber kleiner als der maximale Durchstanzwiderstand vRd,max ist, kann die Tragfä-
higkeit der Platte durch die Anordnung einer Durchstanzbewehrung gesteigert werden.
Zur Ermittlung der erforderlichen Durchstanzbewehrungsmenge gibt Eurocode 2 fol-
gende Gleichung an:
vRd,cs = 0,75vRd,c +1,5
d
sr
Asw fywd,e f 1
u1 d
sinα (2.20)
Dabei sind vRd,c = CRd,ck (100ρl fck)1/3 der Betontraganteil (CRd,c = 0,18/γc), u1 der
kritische Rundschnitt im Abstand 2d von der Lasteinleitungsfläche, Asw die Quer-
schnittsfläche der Durchstanzbewehrung in einem Rundschnitt, sr der radiale Abstand
der Durchstanzbewehrungsreihen und fywd,e f = 250+ 0,25d ≤ fywd der wirksame Be-
messungswert der Streckgrenze der Durchstanzbewehrung in Abhängigkeit der stati-
schen Nutzhöhe (mit d in mm). Die für den kritischen Rundschnitt u1 ermittelte Beweh-
rung ist in allen weiteren Rundschnitten vorzusehen. Der für den kritischen Rundschnitt
u1 bestimmte Betontraganteil wird für weitere Rundschnitte konstant gehalten, während
er nach DIN 1045-1 in Abhängigkeit der Rundschnittlänge ermittelt wird.
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Bild 2.14: Durchstanzwiderstand und maßgebender Rundschnitt nach Eurocode 2 für
Einzelfundamente
Die Hintergründe zu Gleichung (2.20) wurden von REGAN in [55] beschrieben. Nach
Eurocode 2 sind innerhalb der durchstanzbewehrten Zone verschieden geneigte Versa-
gensrisse möglich. Die Risse sind so angeordnet, das sie nachfolgende Bewehrungs-
reihen gerade verfehlen (Bild 2.15 a). Die Tragfähigkeit der durch die Versagensrisse
beschriebenen Versagensfläche bestimmt sich aus einem Betontraganteil und der Trag-
fähigkeit der Durchstanzbewehrung, die den Riss kreuzt. Es wird angenommen, dass mit
abnehmender Neigung des Versagensrisses θ der Betontraganteil kleiner und die vom
Stahl aufgenommene Kraft größer wird. Weiterhin wird vermutet, dass sich deshalb für
verschiedene Winkel θ ähnliche Tragfähigkeiten ergeben und es ausreicht zwei mög-
liche Versagensorte zu untersuchen. Das Versagen zwischen dem Stützenanschnitt und
der ersten Durchstanzbewehrungsreihe wird durch den Maximaltragfähigkeitsnachweis
nach Gleichung (2.19) berücksichtigt. Diese Gleichung legt auch die rechnerische Ober-
grenze der Tragfähigkeit mit und ohne Durchstanzbewehrung fest. Der zweite Nachweis
wird längs eines Rundschnitts im Abstand 2d von der Lasteinleitungsfläche geführt.
Dabei darf aber nur die Durchstanzbewehrung angerechnet werden, die sich innerhalb
eines Bereiches von 1,5d befindet, um eine ausreichende Verankerung der Durchstanz-
bewehrung sicherzustellen (Bild 2.15 b). Das entspricht einer Rissneigung von etwa 33°
(cotθ = 1,5). Der Betontraganteil wird zu 75 % der Tragfähigkeit einer vergleichbaren
Platte bzw. Fundaments ohne Durchstanzbewehrung festgelegt.
Bei der Ermittlung der Durchstanzbewehrung für Fundamente ist unklar, ob der kriti-
sche Rundschnitt im iterativ ermittelten Abstand acrit oder im Abstand 2,0d zu führen
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Bild 2.15: (a) Mögliche Versagensrisse in einer durchstanzbewehrten Platte und (b) Re-
chenmodell in Eurocode 2 [55]
ist. Eine mechanisch konsistente Untersuchung einer Versagensfläche im Abstand acrit
ist wahrscheinlich nicht vorgesehen, da in Eurocode 2 der Betontraganteil nur für einen
Versagensriss mit einer Neigung von cotθ = 1,5 gegeben ist. Ein mögliches Vorgehen
ist – nach Meinung des Verfassers – für die Ermittlung der Tragfähigkeit der Durch-
stanzbewehrung die Bodenpressungen nur innerhalb des mit Gleichung (2.18) iterativ
ermittelten kritischen Rundschnitts ucrit (im Abstand acrit von der Lasteinleitungsfläche)
von der einwirkenden Querkraft abzuziehen. Der Betontraganteil vRd,c kann analog einer
Bemessung bei Flachdecken angesetzt werden, d. h. ohne den Erhöhungsfaktor 2d/acrit .
Der Nachweis wird somit für einen fiktiven Rundschnitt im Abstand 2d vom Stützen-
anschnitt geführt, der sogar außerhalb der Fundamentabmessungen liegen kann. Dies
erscheint akzeptabel, da der Abstand des kritischen Rundschnitts prinzipiell nur eine (in
Grenzen) frei wählbare Rechengröße darstellt (z. B. [155]) und die Gleichung für die
Tragfähigkeit innerhalb des durchstanzbewehrten Bereichs in Eurocode 2 für einen Ab-
stand von 2d kalibriert wurde [55]. Ein eventuell steilerer Versagensriss wird dadurch
berücksichtigt, dass die Pressungen nur innerhalb des kürzeren, zuvor iterativ ermittelten
Rundschnitts im Abstand acrit vom Stützenanschnitt abgezogen werden.
Der Rundschnitt, für den keine Durchstanzbewehrung mehr erforderlich ist, kann nach
folgender Gleichung ermittelt werden:
uout,e f =
βVEd,red
vRd,cd
(2.21)
Hierbei ist uout,e f der erforderliche Umfang des äußeren Nachweisschnittes, der sich
im Abstand 1,5d von der äußersten Durchstanzbewehrungsreihe befindet und vRd,c ent-
spricht der Querkrafttragfähigkeit einer liniengelagerten Platte ohne Querkraftbeweh-
rung (vRd,c =CRd,ck(100ρ fck)1/3) mit CRd,c = 0,18/γc als empirischen Faktor.
2.3.4 ACI 318-08 [2]
ACI 318-08 verwendet entsprechend Bild 2.16 einen kritischen Rundschnitt im Abstand
d/2 vom Rand der Lasteinleitungsfläche. Entgegen neuerer Forschungsergebnisse und
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Bild 2.16: Lineare Schubspannungsverteilung und kritische Rundschnitte für eine
Innen- (a) und Randstütze (b) nach ACI 318-08
im Unterschied zu den europäischen Normen berücksichtigt ACI 318-08 bei der Berech-
nung des Durchstanzwiderstands nicht den Einfluss des Längsbewehrungsgrades [152].
Für die Bemessung ist folgende Ungleichung zu erfüllen:
vu ≤ φvn (2.22)
Hierbei sind φ ein Abminderungsfaktor (0,75 für Schubbeanspruchung), vu die einwir-
kende Bemessungsschubspannung (Teilsicherheitsbeiwerte gemäß Tabelle 2.3) und vn
die aufnehmbare rechnerische Schubspannung. Die Bemessungsschubspannung infolge
der einwirkenden Querkraft Vu ermittelt sich zu
vu =
Vu
b0 d
(2.23)
Hierbei sind b0 der Umfang des kritischen Rundschnitts und d die statische Nutzhöhe.
Die resultierende Bodenpressung innerhalb des kritischen Rundschnitts darf unter der
Annahme einer gleichmäßigen Verteilung von der einwirkenden Querkraft abgezogen
werden. Die Auswirkungen einer Interaktion zwischen Moment und Querkraft auf den
Durchstanzwiderstand werden durch eine lineare Schubspannungsverteilung entlang des
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kritischen Rundschnitts (Bild 2.16) berücksichtigt (eccentric shear stress model):
vu =
Vu
b0d
+
γvMue1
J
(2.24)
Mu = MO +Vu e1,O (2.25)
Hierbei sind Mu das Moment um die Schwerachse des kritischen Rundschnitts; MO das
Moment im Schwerpunkt der Stütze O; e1,O der Abstand zwischen dem Stützenschwer-
punkt O und der Schwerachse des kritischen Rundschnitts (in Bild 2.16 a ist e1,O gleich
Null und in Bild 2.16 b hat e1,O ein negatives Vorzeichen); e1 der Abstand vom Schwer-
punkt der Stütze zu dem Punkt an dem die Schubspannung zu ermitteln ist (Bild 2.16)
und J wird analog zum polaren Trägheitsmoment für den kritischen Rundschnitt er-
mittelt. Die Schnittgrößen Vu und MO, die im Schwerpunkt der Stütze O wirken, sind
statisch äquivalent zu den Schnittgrößen Vu und Mu. Der Anteil des Moments γv, der
eine zusätzliche Schubbeanspruchung erzeugt, kann wie folgt berechnet werden:
γv = 1− 11+2/3√b1/b2 (2.26)
Hierin sind b1 und b2 die Längen des kritischen Rundschnitts senkrecht und parallel
zur Drehachse des Moments Mu (Bild 2.16). Obwohl Gleichung (2.26) an Durchstanz-
versuchen ohne Schubbewehrung im Bereich von Innenstützen abgeleitet wurde, ist sie
nach ACI 318-08 für die Bemessung von Innen-, Rand- und Eckstützen mit und ohne
Durchstanzbewehrung gültig. In durchstanzbewehrten Platten muss die Querkrafttragfä-
higkeit in einem äußeren Rundschnitt außerhalb des schubbewehrten Bereichs nachge-
wiesen werden. Im Anhang zu ACI 421.2R-07 [101] werden deshalb Gleichungen für
Rand- und Eckstützen angegeben, die für den inneren und äußeren Rundschnitt gültig
sind und in [52] anhand von linear-elastischen FE-Berechnungen hergeleitet wurden.
Zusätzlich gibt ACI 421.2R-07 noch Hilfsmittel zur Berechnung der Größe J für poly-
gonale Rundschnitte (z. B. Rundschnitte außerhalb des durchstanzbewehrten Bereichs)
an. Der Anteil des Moments (1− γv)Mu wird über Biegung abgetragen. Nach Abschnitt
13.5.3.3 in ACI 318-08 darf für Randstützen der Faktor γv bei bestimmten Randbedin-
gungen bis auf Null reduziert werden. Bei Randstützen mit einer Momentenbeanspru-
chung um eine Achse parallel zum freien Rand darf beispielsweise γv = 0 angenommen
werden, wenn Vu ≤ 0,75φVc gilt.
Durch Umformen von Gleichung (2.24) lässt sich für ACI 318-08 ebenfalls ein Laster-
höhungsfaktor β angeben:
β = max
(
1+ γv
Mu b0 d e1,AB
Vu J
, 1− γv
Mu b0 d e1,CD
Vu J
)
(2.27)
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Bild 2.17: Einfluss des Seitenverhältnisses bei rechteckigen Lasteinleitungsflächen
Die aufnehmbare Schubspannung längs des kritischen Rundschnitts vn ermittelt sich als
kleinster Wert der folgenden drei Gleichungen (in SI-Einheiten):
vc = 0,17(1+
2
βc )λ
√ f ′c (2.28)
vc = 0,083(
αs d
b0
+2)λ
√ f ′c (2.29)
vc = 0,33λ
√ f ′c (2.30)
Hierbei sind f ′c die am Zylinder (∅ ≈ 150mm, h ≈ 300mm) ermittelte Druckfestigkeit
des Betons, βc das Verhältnis aus langer zu kurzer Stützenseite, λ berücksichtigt die
Betondichte und αs ist ein Parameter der für Innenstützen zu 40, für Randstützen zu 30
und für Eckstützen zu 20 angenommen werden darf.
Versuchsergebnisse von HAWKINS ET AL . [79] zeigten eine zunehmende Spannungs-
konzentration im Eckbereich für größere Seitenverhältnisse a/b bei rechteckigen Stüt-
zen. DIN 1045-1 berücksichtigt diesen Effekt, indem bei rechteckigen Stützen der an-
setzbare Bereich der längeren Seite auf a≤ 2b begrenzt wird. In den restlichen Bereichen
darf die Querkrafttragfähigkeit einer liniengelagerten Platte verwendet werden [42].
ACI 318-08 reduziert für a/b-Verhältnisse größer als 2 die zulässige Schubspannung
(Gleichung (2.28)). In Bild 2.17 werden für den Fall einer Innenstütze die Bemessungs-
widerstände nach ACI 318-08 und DIN 1045-1 verglichen. Beide Normen berücksichti-
gen die Abnahme der relativen Durchstanztragfähigkeit für große a/b-Verhältnisse na-
hezu gleich.
Für kleine Verhältniswerte aus Stützenumfang und statischer Nutzhöhe u0/d kann sich
am Stützenanschnitt ein mehraxialer Spannungszustand ausbilden, der die Durchstanz-
tragfähigkeit erhöht. Mit zunehmendem u0/d-Verhältnis nimmt der mehraxiale Span-
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Bild 2.18: Einfluss der Stützengröße
nungszustand ab, da die tangentialen Druckspannungen (Druckringe) reduziert werden.
Daraus folgt eine Abnahme des Durchstanzwiderstands mit zunehmendem Verhältnis-
wert u0/d [25]. DIN 1045-1 berücksichtigt diesen Effekt durch eine Begrenzung des
kritischen Rundschnitts auf 11d. In den restlichen Bereichen des Rundschnitts darf nur
die Querkrafttragfähigkeit liniengelagerter Platten angesetzt werden. Für große Verhält-
niswerte aus Umfang des kritischen Rundschnitts und statischer Nutzhöhe b0/d redu-
ziert ACI 318-08 ebenfalls die aufnehmbare Schubspannung (Gleichung (2.29)). Für den
Fall einer quadratischen Innenstütze sind in Bild 2.18 die Durchstanzwiderstände nach
DIN 1045-1 und ACI 318-08 dargestellt. Wenn bei einer Berechnung nach der deutschen
Norm in den Bereichen über 11d die Querkrafttragfähigkeit einer liniengelagerten Platte
angesetzt wird, berechnen ACI 318-08 und DIN 1045-1 für den untersuchten Fall ähn-
lich große Tragfähigkeiten. Ohne Berücksichtigung der Querkrafttragfähigkeit ermittelt
DIN 1045-1 ab einem u0/d-Verhältnis von 11 einen konstanten Durchstanzwiderstand
(Bild 2.18). Die Gleichung (2.29) führt hingegen erst für u0/d-Verhältnisse von etwa 16
zu einer Reduktion des Bemessungswiderstands, so dass ACI 318-08 für große Stütze-
numfänge und geringe bis mittlere Längsbewehrungsgrade tendenziell größere Durch-
stanzwiderstände als die deutsche Norm ausweist. Dieser Umstand wurde bereits 1996
von SHERIF und DILGER in [152] kritisiert.
Wenn vu größer als vc ist, kann die Tragfähigkeit von Platten mit einer statischen Nutz-
höhe größer als 152 mm bzw. 16∅v durch die Anordnung von Durchstanzbewehrung
gesteigert werden. Der Widerstand innerhalb des durchstanzbewehrten Bereiches ergibt
sich zu:
vn = vcs + vs ≤ vmax (2.31)
Hierin sind vcs der Betontraganteil innerhalb des durchstanzbewehrten Bereiches, vs der
Traganteil der Durchstanzbewehrung, ∅v der Durchmesser der Durchstanzbewehrung
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und vmax die maximal aufnehmbare Schubspannung. Der Betontraganteil innerhalb des
durchstanzbewehrten Bereiches wird im Abstand 0,5d von der Stütze berechnet:
vcs = 0,17λ
√ f ′c Bügel (2.32)
vcs = 0,25λ
√ f ′c Doppelkopfanker (2.33)
ACI 318-08 verwendet zur Ermittlung des Stahltraganteils ein 45°-Fachwerkmodell. Der
von der Durchstanzbewehrung aufzunehmende Anteil der Schubspannungen ergibt sich
somit zu:
vs =
Av fyt
b0s
(2.34)
Hierin sind Av die Querschnittsfläche einer Durchstanzbewehrungsreihe, s der radia-
le Abstand der Durchstanzbewehrungsreihen (s ≤ 0,5d für Bügel und s ≤ 0,75d für
Doppelkopfanker/Dübelleisten) und fyt ≤ 414MPa die anrechenbare Stahlspannung der
Durchstanzbewehrung. Wie nach Eurocode 2 ist die ermittelte Bewehrung in allen wei-
teren Rundschnitten vorzusehen. Der Abstand der ersten Bewehrungsreihe von der Last-
einleitungsfläche sollte höchstens 0,5d betragen. Die maximal aufnehmbare Schubspan-
nung ergibt sich zu
vmax = 0,50
√ f ′c Bügel (2.35)
vmax = 0,67
√ f ′c Doppelkopfanker (2.36)
Außerhalb des durchstanzbewehrten Bereiches ist die Schubspannung im Abstand 0,5d
von der letzten Bewehrungsreihe auf die Querkrafttragfähigkeit einer liniengelagerten
Platte vc = 0,167
√ f ′c zu begrenzen.
2.3.5 SIA 262:2003 [18]
Nach SIA 262:2003 erfolgt der Nachweis gegen Durchstanzen bei Platten und Funda-
menten, indem die Querkraftbeanspruchung mit dem Durchstanzwiderstand verglichen
wird:
vd =
Vd
u
≤ vRd (2.37)
Hierbei sind Vd der Bemessungswert der einwirkenden Querkraft, d die statische Nutz-
höhe der Platte, u der Umfang des kritischen Rundschnitts im Abstand d/2 von der
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0,5d
Anom
dd
d
Anom
Bild 2.19: Nachweisschnitt bei biegesteif angeschlossenen Rand- und Eckstützen [18]
Lasteinleitungsfläche und vRd der Bemessungswert des Durchstanzwiderstands pro Län-
geneinheit.
Eine ausmittige Stützenbeanspruchung wird berücksichtigt, indem der Umfang des
Nachweisschnittes u um den Faktor ke verkleinert wird. Der Faktor ke entspricht dem
Kehrwert des Lasterhöhungsfaktors nach MOE [125] bzw. NÖLTING [132, 133], der
auch in Deutschland im Heft 525 des DAfStb [42] zur Berechnung des exzentrischen
Durchstanzwiderstands empfohlen wird.
ke =
1
1+ e/b (2.38)
Hierbei sind e = Md/Vd die Lastausmitte und b der Durchmesser der in einen flächen-
gleichen Kreis umgewandelten gestützten Fläche. Für den Nachweis im äußeren Rund-
schnitt ist die gestützte Fläche durch die äußerste Bewehrungsreihe definiert, so dass
sich ein kleinerer Wert für ke ergibt. Bei Flachdecken mit biegesteif angeschlossenen
Decken und regelmäßigem Stützenraster ist näherungsweise ke = 0,9 anzunehmen.
Im Bereich von biegesteif angeschlossenen Rand- und Eckstützen kann, bei Einhaltung
der im letzten Absatz genannten Randbedingungen, der Einfluss des Einspannmomen-
tes durch einen verkürzten Nachweisschnitt analog SIA 162 [16] berücksichtigt werden
(Bild 2.19). Die nominelle Auflagerfläche darf dabei mit folgender Gleichung berechnet
werden: Anom =Vd/ fcd ≤ Ae f f . Hierbei sind Vd die einwirkende Querkraft, fcd der Be-
messungswert der Zylinderdruckfestigkeit des Betons und Ae f f die vorhandene Lastein-
leitungsfläche. Müssen die Stützen auch horizontale Einwirkungen aufnehmen (z. B. in
nicht ausgesteiften Systemen), ist der Nachweisschnitt mit dem Faktor ke nach Glei-
chung (2.38) zu reduzieren.
Der Ansatz zur Ermittlung des Durchstanzwiderstands von Platten ohne Durchstanzbe-
wehrung basiert auf dem in Abschnitt 2.2.3 beschriebenen mechanischen Modell von
MUTTONI. In dem Modell wird der Durchstanzwiderstand durch das Entstehen von
Biegerissen beeinträchtigt. In SIA 262:2003 wird dieser Umstand berücksichtigt, indem
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die Größe der zu erwartenden Verformungen durch einen Beiwert kr in die Berechnung
eingeht:
vRd = krτcdd (2.39)
Der Einfluss der Betondruckfestigkeit wird durch die Schubspannungsgrenze τcd be-
rücksichtigt:
τcd =
0,3
γc
√
fck (2.40)
Als maßgebende Verformung wird die Plattenrotation ψ betrachtet. Nach [130] und
[128] ist die Breite des kritischen Risses mit dem Produkt ψd korreliert, so dass der
Beiwert kr als Funktion des Produktes ψd ausgedrückt werden kann (Bild 2.8 a). Für
eine praktische Bemessung ist die notwendige nichtlineare Berechnung zur Ermittlung
der Plattenverformungen jedoch zu aufwändig. In SIA 262:2003 wird deshalb ein ver-
einfachtes Verfahren angegeben, dass zur Ermittlung der maximalen Rotation eine plas-
tische Zone mit dem Radius ry verwendet [127]. In Abhängigkeit des plastischen Radius
ry ist kr wie folgt zu berechnen:
kr =
1
0,45+0,9ry
≥ 1
1+2,2d (2.41)
Falls Betone mit einem Größtkorn Dmax < 32mm verwendet werden, ist ry in Gleichung
(2.41) mit dem Faktor 48/(Dmax + 16) zu multiplizieren. Für Leichtbetone ist Dmax =
0mm anzunehmen.
Die Größe der plastizierten Zone im Bruchzustand ry ist von der Beanspruchung, dem
Biegewiderstand und den Plattenabmessungen abhängig. Für Flachdecken mit regelmä-
ßigem Stützenraster kann ry wie folgt abgeschätzt werden:
ry = 0,15 l
(
m0d
mRd
)3/2
(2.42)
Hierin sind l die Stützweite (bei unterschiedlichen Spannweiten der angrenzenden Fel-
der ist die jeweils größte Spannweite anzusetzen), m0d ein Vergleichsmoment entspre-
chend dem Mindestmoment nach SIA 162 oder DIN 1045-1 und mRd der Bemessungs-
wert des aufnehmbaren Biegemoments im Stützbereich. Bei unterschiedlichen Biege-
widerständen und Spannweiten in x- und y-Richtung ist ry für beide Richtungen zu
bestimmen und der größere Wert für die Rechnung zu verwenden. Für Bodenplatten
und Einzelfundamente kann l zu a/0,22 abgeschätzt werden. Hierbei ist a der Abstand
vom Rand der Lasteinleitungsfläche bis zum Momentennullpunkt. Bei Einzelfundamen-
ten darf für a der Abstand vom Stützenrand zum Fundamentrand angesetzt werden. Es
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ergibt sich dann für ry die in [127] für „andere Plattensysteme“ angegebene Formel. Die
Berechnung des Durchstanzwiderstands einer Platte nach SIA 262:2003 ist iterativ, da
das Vergleichsmoment m0d von der aufnehmbaren Querkraft abhängig ist.
Wenn die einwirkende Querkraft vd den Durchstanzwiderstand nach Gleichung (2.39)
übersteigt, kann der Durchstanzwiderstand entweder durch eine Erhöhung des Biegewi-
derstands mRd , eine größere Plattendicke oder durch die Anordnung einer Durchstanz-
bewehrung gesteigert werden. Bei der Anordnung von Durchstanzbewehrung ist, um ein
Versagen des Betons am Stützenanschnitt zu vermeiden, der maximale Durchstanzwi-
derstand auf folgenden Wert zu begrenzen:
vRd = 2krτcdd (2.43)
Es ist anzumerken, dass die Maximaltragfähigkeit nicht dem zweifachen Wert der
Durchstanztragfähigkeit ohne Durchstanzbewehrung nach Gleichung (2.39) entspricht.
In [127] wird durch Parameterrechnungen gezeigt, dass bei üblichen Längsbewehrungs-
graden die Tragfähigkeit mit einer Durchstanzbewehrung um etwa 50 % gesteigert wer-
den kann. Bei gleichem Biegewiderstand ist bei der Berechnung der Maximaltragfähig-
keit kr kleiner, da m0d und somit auch ry größere Werte annehmen. Die Maximaltragfä-
higkeiten liegen bei einer Berechnung nach SIA 262:2003 somit etwa auf dem Niveau
von DIN 1045-1.
Die Durchstanzbewehrung ist unter Annahme einer Druckfeldneigung von 45° zu be-
messen. Der Ansatz eines Betontraganteils ist nicht zulässig (volle Schubdeckung), so
dass sich für eine vertikale Anordnung der Durchstanzbewehrung folgender Tragwider-
stand ergibt:
vRd =
Asw fsd
u
d
s
(2.44)
Hierbei sind fsd = fsk/γs ≤ 450MPa der Bemessungswert der Streckgrenze des Be-
tonstahls mit fsk als charakteristischem Wert der Streckgrenze und γs = 1,15; Asw die
Querschnittsfläche der Durchstanzbewehrung pro Reihe und s der radiale Abstand der
Durchstanzbewehrungsreihen (s≤ 0,75d). Der Abstand der ersten Bewehrungsreihe von
der Lasteinleitungsfläche sollte größer als 0,3d sein und höchstens 0,75d betragen.
Die Ausdehnung des durchstanzbewehrten Bereichs wird in einem Rundschnitt im Ab-
stand 0,5d von der äußersten Bewehrungsreihe nachgewiesen. Hierbei ist zu berück-
sichtigen, dass sich die Druckstreben auf die äußersten Bewehrungseinheiten abstüt-
zen müssen. Aus diesem Grund wird eine reduzierte statische Nutzhöhe zwischen dem
Verankerungselement der Durchstanzbewehrung und der Schwerpunktlage der Biege-
zugbewehrung definiert. Der Bemessungswiderstand im äußeren Rundschnitt ist mit
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Gleichung (2.39) zu bestimmen. Der Übergangsbereich zwischen dem Durchstanzwi-
derstand und dem kleineren Querkraftwiderstand liniengelagerter Platten ergibt sich in-
folge des anwachsenden Wertes m0d mit zunehmender Rundschnittlänge.
2.3.6 Parameterstudien
Allgemeines
Die Durchstanzwiderstände nach DIN 1045-1, Eurocode 2, ACI 318-08 und SIA
262:2003 zeigen im Gebrauchslastzustand für Fundamente mit und ohne Durchstanz-
bewehrung signifikante Unterschiede. Anhand einer Vergleichsrechnung werden diese
Unterschiede näher untersucht und erläutert. Als Referenzbauteil für die Parameterstu-
die wird ein Einzelfundament der Abmessungen 3,0m× 3,0m× 0,8m mit einem Be-
wehrungsgrad von 0,5 % und einer Betonfestigkeit von 20 MPa gewählt. Die Stütze ist
zentrisch angeordnet und hat einen quadratischen Querschnitt mit einer Seitenlänge von
0,4 m. Für die Vergleichsrechnungen wird ein für Hochbauten übliches G/P-Verhältnis
von 0,65/0,35 angesetzt. Variiert werden statische Nutzhöhe, Bewehrungsgrad, Beton-
druckfestigkeit, Schubschlankheit a/d und bezogener Stützenumfang u0/d. Zur besse-
ren Vergleichbarkeit werden die rechnerischen Durchstanzwiderstände auf Gebrauchs-
lastniveau über dem jeweils variierten Parameter aufgetragen (Abschnitt 2.3.1).
Fundamente ohne Durchstanzbewehrung
Der Einfluss der statischen Nutzhöhe wird mit Ausnahme von Eurocode 2 von allen
Normen qualitativ ähnlich erfasst (Bild 2.20). Bei einer Berechnung nach der europäi-
schen Norm wird ab einer statischen Nutzhöhe von etwa 0,65 m die Maximaltragfä-
higkeit nach Gleichung (2.19) maßgebend, so dass nur noch die resultierende Boden-
pressung innerhalb des Stützenumfanges u0 von der einwirkenden Querkraft abgezogen
werden darf. Eurocode 2 unterschätzt deshalb im Vergleich zu den anderen Normen den
Einfluss der statischen Nutzhöhe. DIN 1045-1 und ACI 318-08 ermitteln die höchsten
Tragfähigkeiten und SIA 262:2003 für statische Nutzhöhen kleiner als etwa 1,1 m die
konservativsten Werte. SIA 262:2003 erlaubt nur eine Reduzierung der einwirkenden
Querkraft um die günstige Wirkung der Bodenpressungen innerhalb des relativ klei-
nen kritischen Rundschnitts im Abstand von 0,5d, wohingegen DIN 1045-1 bzw. die
Regelungen nach Heft 525 den Abzug eines größeren Anteils der Bodenpressungen zu-
lassen. Die vergleichsweise hohen Tragfähigkeiten nach ACI 318-08 kann dagegen nicht
auf den Ansatz der Bodenpressungen zurückgeführt werden, da die nordamerikanische
Norm nur die Bodenpressungen innerhalb des kritischen Rundschnitts im Abstand 0,5d
berücksichtigt. ACI 318-08 verwendet bei der Ermittlung des Durchstanzwiderstands
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Bild 2.20: Durchstanzwiderstand in Abhängigkeit der statischen Nutzhöhe
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Bild 2.21: Durchstanzwiderstand in Abhängigkeit des Biegebewehrungsgrades
nicht den Biegebewehrungsgrad, so dass die berechneten Tragfähigkeiten bei sonst glei-
chen Eingangsparametern gleich groß sind. Für den bei der Parameterstudie verwen-
deten und für Fundamente typischen, relativ geringen Bewehrungsgrad von 0,5 % er-
rechnet ACI 318-08 Tragfähigkeiten auf dem Niveau der deutschen Bemessungsvor-
schriften (Bild 2.21). Zudem ergibt sich für eine Berechnung nach ACI 318-08 aufgrund
des großen Anteils der Eigenlasten von 65 % ein relativ geringer Teilsicherheitsbeiwert
für die Einwirkungen γF , da der Teilsicherheitsbeiwert für die ständigen Lasten nur
1,2 beträgt (1,35 bei den anderen Normen). Eurocode 2 ermittelt für höhere Biegebe-
wehrungsgrade ebenfalls einen konstanten Durchstanzwiderstand auf dem Niveau von
ACI 318-08, da für die verwendete Betondruckfestigkeit von 20 MPa die Maximaltragfä-
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Bild 2.22: Durchstanzwiderstand in Abhängigkeit der Schubschlankheit a/d
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Bild 2.23: Verhältnis Acrit/AFundament in Abhängigkeit der Schubschlankheit a/d
higkeit VRd,max nach Gleichung (2.19) maßgebend wird und VRd,max ebenfalls nicht vom
Biegebewehrungsgrad abhängig ist. DIN 1045-1 berechnet für Biegebewehrungsgrade
größer als etwa 0,75 % die größten Tragfähigkeiten.
Der Einfluss der Schubschlankheit a/d wird in Bild 2.22 verglichen. Aufgrund der ver-
gleichsweise großen Abzugsfläche der Bodenpressungen berechnen DIN 1045-1 bzw.
Heft 525 – bei Verwendung eines reduzierten kritischen Rundschnitts im Abstand 1,0d
– für a/d-Verhältnisse kleiner als etwa 1,75 deutlich größere Tragfähigkeiten als die an-
deren Bemessungsvorschriften. Um die Größe der Abzugsfläche näher zu untersuchen,
ist in Bild 2.23 das Verhältnis aus Abzugsfläche zur Gesamtfläche des Fundaments über
der Schubschlankheit a/d aufgetragen. Die deutschen Berechnungsvorschriften erlau-
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ben aufgrund der großen Abzugsflächen eine relativ große Reduktion der einwirkenden
Querkraft. Dabei ist der Ansatz von 50 % der kritischen Fläche innerhalb eines kritischen
Rundschnitts im Abstand 1,5d als Abzugsfläche in etwa äquivalent zu der aus Heft 525
übernommenen Regelung, die den Abzug der Bodenpressungen innerhalb eines redu-
zierten kritischen Rundschnitts im Abstand 1,0d erlaubt. Eurocode 2 ermittelt den kriti-
schen Rundschnitt iterativ (Kapitel 2.3.3). Für kleine Verhältniswerte a/d werden dabei
kürzere Rundschnittlängen ermittelt, so dass sich Abzugsflächen in der Größenordnung
von SIA 262:2003 und ACI 318-08 – die einen kritischen Rundschnitt im Abstand 0,5d
verwenden – ergeben. Aufgrund dieser vergleichsweise kleinen Abzugsflächen berech-
nen die schweizerische und die US-Norm für gedrungene Fundamente relative konserva-
tive Tragfähigkeiten (Bild 2.22), wobei SIA 262:2003 für das untersuchte Beispiel über
alle a/d-Verhältnisse relativ geringe Tragfähigkeiten berechnet. Bei einer Berechnung
nach Eurocode 2 wird für Schubschlankheiten kleiner als 2,5 der Maximaltragfähigkeits-
nachweis maßgebend, der als Schubnachweis am Stützenanschnitt geführt wird. Aus
diesem Grund haben die Größe der Abzugsfläche und der Biegebewehrungsgrad keinen
Einfluss auf den Durchstanzwiderstand. Für die untersuchte geringe Betondruckfestig-
keit von 20 MPa ergeben sich mit der Gleichung für die Maximaltragfähigkeit relativ
konservative Tragfähigkeiten für die gedrungenen Fundamente.
In den Bildern 2.24 und 2.25 sind die Durchstanzwiderstände auf Gebrauchslastniveau
für zwei verschiedene Bewehrungsgrade (0,5 % und 1,0 %) über der Betondruckfestig-
keit aufgetragen. Bei der Berechnung nach Eurocode 2 wird für den niedrigeren Be-
wehrungsgrad bei Betondruckfestigkeiten kleiner als 25 MPa die Maximaltragfähigkeit
VRd,max maßgebend, während bei einem Bewehrungsgrad von 1 % die Betontragfähig-
keit VRd,c (Gleichung (2.18)) erst ab einer Betonfestigkeit von 45 MPa die Bemessung
bestimmt. Der Verlauf von VRd,c nach Eurocode 2 und den nach DIN 1045-1 ermit-
telten Tragwiderständen ist qualitativ sehr ähnlich. Die etwas höheren Tragfähigkeiten
nach Eurocode 2 sind auf den empirischen Vorfaktor zurückzuführen. Der Vorfaktor 0,12
führt bei Ansatz eines kritischen Rundschnitts im Abstand 2,0d zu etwas größeren Trag-
fähigkeiten als der Vorfaktor 0,14 nach DIN 1045-1 bei Verwendung eines Rundschnitts
im Abstand 1,5d [82, 84]. Dieser Unterschied wird allerdings durch den in Eurocode 2
geforderten größeren Lasterhöhungsfaktor für Innenstützen β von 1,15 wieder nahezu
ausgeglichen (DIN 1045-1: β = 1,05). Dies gilt jedoch nicht für Fundamente, da Eu-
rocode 2 für die Bemessung von Fundamenten im Gegensatz zur deutschen Norm auf
den Ansatz eines Lasterhöhungsfaktors verzichtet. Ein weiterer Grund, warum die eu-
ropäische Norm bei einer Berechnung nach Gleichung (2.18) höhere Tragfähigkeiten
berechnet, ist die iterativ zu ermittelnde Lage des kritischen Rundschnitts. Die variable
Länge des Nachweisschnitts wird über einen Faktor 2d/acrit berücksichtigt, der jedoch
das Verhältnis aus betrachteter Rundschnittlänge im Abstand acrit zur Rundschnittlän-
ge im Abstand 2d überschätzt (Bild 2.26). Für das in der Parameterrechnung verwen-
dete Fundament beträgt der Unterschied ungefähr 28 %. Allerdings erlauben die deut-
schen Bemessungsvorschriften den Ansatz einer bis zu 75 % größeren Abzugsfläche für
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Bild 2.24: Durchstanzwiderstand in Abhängigkeit der Zylinderdruckfestigkeit des Be-
tons (Biegebewehrungsgrad ρl = 0,5%)
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Bild 2.25: Durchstanzwiderstand in Abhängigkeit der Zylinderdruckfestigkeit des Be-
tons (Biegebewehrungsgrad ρl = 1,0%)
die Bodenpressungen. Bedingt durch die dargestellten Unterschiede berechnet die Glei-
chung (2.18) nach Eurocode 2 für das hier untersuchte Beispielfundament etwa 14 %
höhere Tragfähigkeiten als die deutschen Bemessungsregeln (Bilder 2.24 und 2.25).
SIA 262:2003 erfasst den Einfluss der Betondruckfestigkeit trotz des völlig anderen
Rechenmodells (Abschnitt 2.3.5) qualitativ ähnlich wie DIN 1045-1, Heft 525 und die
Gleichung für den Betontraganteil VRd,c nach Eurocode 2. Die im Vergleich zu den deut-
schen Bemessungsvorschriften deutlich geringere Tragfähigkeit resultiert hauptsächlich
aus der kleineren Abzugsfläche für die Bodenpressungen. ACI 318-08 berechnet für bei-
de Beispielfundamente jeweils die gleichen Tragfähigkeiten, da der Biegebewehrungs-
44
01
2
3
4
5
6
7
0,0 0,5 1,0 1,5 2,0
u /ucrit,2,0d crit,acrit
2d/acrit
Einzelfundament
quadratischeStütze c = 0,40 m
statische Nutzhöhe d = 0,75 m
Abstand von der Stütze a /d (–)crit
Er
hö
hu
ng
sf
ak
to
r (
–)
Bild 2.26: Vergleich der Erhöhungsfaktoren acrit/d und ucrit,2,0d/ucrit,acrit zur Berück-
sichtigung unterschiedlicher Rundschnittlängen
grad nicht berücksichtigt wird. Im Vergleich zur deutschen und schweizerischen Norm
berücksichtigt ACI 318-08 den Einfluss der Betondruckfestigkeit überproportional. Zur
Beschreibung des Einflusses der Betondruckfestigkeit wird ein quadratischer Wurzelan-
satz f 1/2c verwendet. Dieses Vorgehen ist für niederfeste Betone zutreffend, überschätzt
aber die Tragfähigkeit höherfester Betone, die durch einen kubischen Wurzelansatz f 1/3c
zutreffender beschrieben werden kann [80, 119, 152].
In Bild 2.27 ist die Durchstanztragfähigkeit über dem bezogenen Stützenumfang u0/d
aufgetragen. Bei einer Berechnung nach Eurocode 2 ist für u0/d-Verhältnisse kleiner
als etwa 2,9 die Maximaltragfähigkeit VRd,max maßgebend. Der große Umfang des kri-
tischen Rundschnitts bei den neueren Normen führt zu einer Überschätzung des Durch-
stanzwiderstands bei sehr kleinen Lasteinleitungsflächen [82,146]. Anhand sehr weniger
Versuche wurde deshalb für Model Code 90 ein Kriterium abgeleitet, dass die Span-
nungen am Stützenanschnitt begrenzt. Als zulässiger Wert wurde dabei die Druckstre-
bentragfähigkeit von Balken mit Querkraftbewehrung gewählt. Diese Begrenzung der
Schubspannungen am Stützenanschnitt auf vRd,max wurde später in den aktuellen Euro-
code 2 übernommen. Da bei Fundamenten das Verhältnis aus Stützenumfang zur stati-
schen Nutzhöhe generell kleiner als bei üblichen Flachdecken ist, wird der Maximaltrag-
fähigkeitsnachweis oftmals maßgebend und führt für kleine Werte u0/d zu vergleichs-
weise geringen Tragfähigkeiten (Bild 2.27). Die anderen Bemessungsvorschriften ermit-
teln für kleine u0/d-Verhältnisse zum Teil größere Tragfähigkeiten als Eurocode 2. Die
Normen erfassen dabei den Einfluss des bezogenen Stützenumfangs unabhängig vom
Abstand des angesetzten Rundschnitts von der Lasteinleitungsfläche für das gewählte
Beispiel ähnlich. Dies ist bemerkenswert, da nur ACI 318-08 und SIA 262:2003 einen
stützennahen kritischen Rundschnitt verwenden und damit auch bei kleinen Lasteinlei-
tungsflächen die Rundschnittlänge nicht überschätzen.
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Bild 2.27: Durchstanzwiderstand in Abhängigkeit des bezogenen Stützenumfangs u0/d
Fundamente mit Durchstanzbewehrung
In Bild 2.28 wird die Maximaltragfähigkeit der verschiedenen Bemessungsvorschriften
in Abhängigkeit der statischen Nutzhöhe verglichen, d. h. es wird vorausgesetzt, dass die
in dem Fundament vorgesehene Durchstanzbewehrungsmenge ausreicht, um ein vorzei-
tiges Versagen innerhalb oder außerhalb des durchstanzbewehrten Bereichs zu verhin-
dern. Da DIN 1045-1, ACI 318-08 und SIA 262:2003 die Maximaltragfähigkeit etwa
als 1,5-fachen Wert der Tragfähigkeit ohne Durchstanzbewehrung beschreiben, sind die
Tendenzen in Bild 2.28 die gleichen wie für die Fundamente ohne Durchstanzbeweh-
rung. Eurocode 2 berechnet für statische Nutzhöhen größer als 0,75 m die geringsten
Tragfähigkeiten. Der Maximaltragfähigkeitsnachweis am Stützenanschnitt ist nach Eu-
rocode 2 sowohl für Fundamente mit als auch ohne Durchstanzbewehrung zu führen. Da
bei den untersuchten Fundamente die Maximaltragfähigkeit kleiner als die Tragfähigkeit
ohne Durchstanzbewehrung ist, kann die Tragfähigkeit nicht durch die Anordnung einer
Durchstanzbewehrung erhöht werden. Dies widerspricht den Beobachtungen in Versu-
chen [45, 76, 83, 89, 159].
Der Einfluss des Biegebewehrungsgrades auf die Maximaltragfähigkeit wird in Bild 2.29
verglichen. ACI 318-08 berücksichtigt nicht den Längsbewehrungsgrad und berech-
net deshalb einen konstanten, von dem Bewehrungsgrad unabhängigen Wert für die
Maximaltragfähigkeit, der sich im Bereich für Fundamente typischer Bewehrungsgra-
de zwischen 0,5 % und 0,75 % etwa auf dem Niveau von DIN 1045-1 befindet. Die
Maximaltragfähigkeit nach Eurocode 2 ist ebenfalls unabhängig vom Bewehrungsgrad
(Gleichung (2.19)) und ermöglicht ab einem Biegebewehrungsgrad von 0,5 % für das
Beispielfundament keine weitere Steigerung der Tragfähigkeit durch den Einbau von
Durchstanzbewehrung. Der Vergleich mit der nach der Fließlinientheorie ermittelten
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Bild 2.28: Maximaler Durchstanzwiderstand in Abhängigkeit der statischen Nutzhöhe
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Bild 2.29: Maximaler Durchstanzwiderstand in Abhängigkeit des Biegebewehrungs-
grades
Biegetragfähigkeit [65] ergibt, dass für Längsbewehrungsgrade größer als 0,3 % die
Durchstanztragfähigkeiten der betrachteten Normen maßgebend werden.
In Bild 2.30 wird der Einfluss der Schubschlankheit a/d verglichen. Grundsätzlich gel-
ten die gleichen Aussagen wie für die Fundamente ohne Durchstanzbewehrung. DIN
1045-1 berechnet aufgrund des großen Abzugswertes für die Bodenpressung für die
gedrungene Fundamente (a/d < 1,5) deutlich größere Tragfähigkeiten als die anderen
Normen. Die Maximaltragfähigkeit nach Eurocode 2 ist für a/d-Werte kleiner als 3,0
deutlich konservativ und verhindert eine Erhöhung der Tragfähigkeit durch die Anord-
nung einer Durchstanzbewehrung. Selbst bei dem Fundament mit a/d = 3,75 ist die
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Bild 2.30: Maximaler Durchstanzwiderstand in Abhängigkeit der Schubschlankheit a/d
Maximaltragfähigkeit nach Eurocode 2 nur knapp 10 % größer als die Betontragfähig-
keit VRd,c.
Die maximale Durchstanztragfähigkeit ist in den Bildern 2.31 und 2.32 für zwei ver-
schiedene Bewehrungsgrade (0,5 % und 1,0 %) über der Betondruckfestigkeit aufgetra-
gen. Für die Berechnungen nach DIN 1045-1, ACI 318-08 und SIA 262:2003 gleichen
die Tendenzen denen für Fundamente ohne Durchstanzbewehrung. Aufgrund des Wur-
zelansatzes zur Berücksichtigung der Betondruckfestigkeit überschätzt ACI 318-08 wie-
derum den Einfluss von höherfesten Betonen im Vergleich zu den anderen Normen. Bei
der Berechnung nach Eurocode 2 kann die Tragfähigkeit durch die Anordnung einer
Durchstanzbewehrung bei einem Bewehrungsgrad von 0,5 % ab einer Betondruckfes-
tigkeit von 25 MPa und für den höheren Bewehrungsgrad erst ab einer Druckfestigkeit
von 45 MPa gesteigert werden, was wiederum den Beobachtungen in Versuchen wider-
spricht.
Für den Einfluss des bezogenen Stützenumfangs auf die Maximaltragfähigkeit gilt qua-
litativ das Gleiche wie für den Einfluss der Schubschlankheit und der Betondruckfes-
tigkeit. Bis auf Eurocode 2 tendieren alle Normen ähnlich wie bei der Tragfähigkeit
ohne Durchstanzbewehrung (Bild 2.33), da die Maximaltragfähigkeit als Vielfaches der
Tragfähigkeit ohne Durchstanzbewehrung definiert ist. Die Maximaltragfähigkeit nach
Eurocode 2 ist entweder maßgebend für die Bemessung oder nur geringfügig größer als
die Tragfähigkeit ohne Durchstanzbewehrung, so dass für das betrachtete Beispiel keine
signifikante Steigerung der Tragfähigkeit durch die Anordnung von Durchstanzbeweh-
rung erreicht werden kann.
In Bild 2.34 ist die nach den verschiedenen Normen erforderliche Durchstanzbeweh-
rungsmenge in Abhängigkeit der einwirkenden Querkraft auf Gebrauchslastniveau dar-
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Bild 2.31: Maximaler Durchstanzwiderstand in Abhängigkeit der Zylinderdruckfestig-
keit des Betons (Biegebewehrungsgrad ρl = 0,5%)
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Bild 2.32: Maximaler Durchstanzwiderstand in Abhängigkeit der Zylinderdruckfestig-
keit des Betons (Biegebewehrungsgrad ρl = 1,0%)
gestellt. Die Durchstanzbewehrung wurde für ein zentrisch belastetes Einzelfundament
berechnet. Als maximaler radialer Abstand zwischen den Bügelbewehrungsreihen ist
nach ACI 318-08 0,5d und für die anderen Normen 0,75d zulässig. Für den Nachweis
der Durchstanztragfähigkeit außerhalb des durchstanzbewehrten Bereichs wurde die re-
sultierende Bodenpressung innerhalb des äußeren Rundschnitts von der einwirkenden
Querkraft abgezogen. Nach SIA 262:2003 ist die Durchstanzbewehrung für die gesamte
einwirkende Querkraft zu bemessen (volle Schubdeckung). Dieses konservative Vorge-
hen führt zur größten Bewehrungsmenge (Bild 2.34). Die maximal aufnehmbare Quer-
kraft befindet sich etwa auf dem gleichen Niveau wie bei einer Berechnung nach DIN
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Bild 2.33: Maximaler Durchstanzwiderstand in Abhängigkeit des bezogenen Stützen-
umfangs u0/d
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Bild 2.34: Vergleich der erforderlichen Durchstanzbewehrungsmengen
1045-1. Bei einer Berechnung nach ACI 318-08 sind drei Reihen Durchstanzbeweh-
rung erforderlich. ACI 318-08 erlaubt eine orthogonale Anordnung der Durchstanzbe-
wehrung und verwendet einen polygonalen äußeren Rundschnitt im Abstand von 0,5d
von der äußersten Durchstanzbewehrungsreihe. Dies führt zu einem relativ kurzen äu-
ßeren Rundschnitt, so dass in dem untersuchten Beispiel für die Berechnung nach ACI
318-08 der Nachweis im äußeren Rundschnitt vor dem Erreichen der Maximaltragfähig-
keit maßgebend ist und eine dritte Durchstanzbewehrungsreihe erforderlich wird. Die
Querkrafttragfähigkeit außerhalb der durchstanzbewehrten Zone ist nach DIN 1045-1
und SIA 262:2003 größer, da die Normen einen längeren äußeren Rundschnitt verwen-
den und somit der Anteil der Bodenpressung, der die einwirkende Querkraft reduziert,
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ebenfalls größer ist. Der große Querkraftwiderstand außerhalb der durchstanzbewehr-
ten Zone führt dazu, dass bei einer Berechnung nach DIN 1045-1 und SIA 262:2003
selten mehr als zwei Reihen Durchstanzbewehrung in Einzelfundamenten erforderlich
sind. Die Maximaltragfähigkeit nach Eurocode 2 ist für das berechnete Beispielfunda-
ment maßgebend für die Bemessung, deshalb ist eine Steigerung der Tragfähigkeit durch
Anordnung einer Durchstanzbewehrung nicht möglich.
2.4 Zusammenfassung und Forschungsbedarf
Zur Beschreibung des Durchstanzverhaltens von Platten gibt es in der Literatur eine
Vielzahl von mechanischen, empirischen und numerischen Tragmodellen, die z. B. in
[25, 57, 155] umfassend dargestellt sind. Allgemein anerkannt sind dabei folgende Ein-
flussparameter auf das Durchstanzverhalten von Platten ohne Durchstanzbewehrung: die
Betonfestigkeit fc, der Längsbewehrungsgrad ρl , die statische Nutzhöhe d sowie der
Stützenquerschnitt. Für Fundamente hat D IETERLE in [44] und [45] zusätzlich noch
eine Abhängigkeit von der Schubschlankheit a/d festgestellt. Danach konnten die ge-
drungenen Fundamente zwar absolut größere Querkräfte aufnehmen, allerdings erreich-
ten die schlanken Fundamente im Bruchzustand längs des kritischen Rundschnitts nach
DIN 1045 (78) signifikant größere Schubspannungen. Dies bestätigt die von RICHART
bereits in den 40er-Jahren des letzten Jahrhunderts gemachten Beobachtungen [147].
Das Durchstanzverhalten von Einzelfundamenten und Deckenplatten unterscheidet sich
in mehreren Punkten:
− Fundamente weisen in der Regel eine deutlich kleinere Schubschlankheit als
Flachdecken auf. Die bisher durchgeführten Durchstanzversuche an Fundamenten
wurden jedoch meist an Versuchskörpern mit einer Schubschlankheit a/d > 2,0
durchgeführt. In der Literatur finden sich nur sehr wenige Versuche an Fundamen-
ten mit einem praxisüblichen a/d-Verhältnis kleiner als 2,0.
− Der bei Deckenplatten beobachtete Versagensriss stellt sich mit 30° bis 35° ver-
gleichsweise flach ein. Bei Einzelfundamenten ist der Schubrisswinkel deutlich
steiler und beträgt etwa 45°.
− Bei Fundamenten ist die Belastung aus Bodenpressungen bedeutend größer als
die Flächenlasten einer Flachdecke, wodurch die einwirkende Stützenkraft stärker
abgemindert werden darf (siehe Abschnitt 2.3).
Der Vergleich von verschiedenen nationalen und internationalen Regelwerken zeigte,
dass die teilweise sehr unterschiedlichen Tragwiderstände nicht nur auf den generellen
Bemessungsansatz zum Durchstanzen, sondern vor allem auf die Größe des Abzugswer-
tes der Bodenpressungen von der einwirkenden Querkraft zurückzuführen sind. Dies gilt
für Fundamente ohne und mit Durchstanzbewehrung. Die Maximaltragfähigkeit nach
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Eurocode 2 ist für Fundamente mit praxisgerechten Abmessungen oftmals geringer als
die Tragfähigkeit ohne Durchstanzbewehrung und damit für die Bemessung maßgebend.
In diesen Fällen ist es nach Eurocode 2 nicht möglich die rechnerische Tragfähigkeit
durch die Anordnung einer Durchstanzbewehrung zu steigern. Dies widerspricht aller-
dings den Beobachtungen in Versuchen [45, 76, 89, 159].
Die Berechnungsansätze zur Ermittlung der Durchstanzbewehrungsmenge führen
ebenfalls zu sehr unterschiedlichen Ergebnissen. DIN 1045-1 verwendet ein 45°-
Fachwerkmodell mit einem variablen Betontraganteil und „hängt“ zusätzlich in der
ersten Reihe die gesamte Querkraft hoch. ACI 318-08 und SIA 262:2003 verwenden
ebenfalls ein 45°-Fachwerkmodell, allerdings berücksichtigt die nordamerikanische
Norm einen konstanten und die schweizerische Norm gar keinen Betontraganteil. Euro-
code 2 verwendet hingegen ein Fachwerkmodell mit unter 33° geneigten Druckstreben
zusammen mit einem konstanten Betontraganteil.
Nachfolgend soll überprüft werden, ob die für Deckenplatten entwickelten Bemessungs-
konzepte auf Einzelfundamente übertragen werden können bzw. welche Anpassungen
dazu notwendig sind. Es ergeben sich dabei die folgenden Fragestellungen:
− Welches Sicherheitsniveau erreichen unterschiedliche nationale und internationale
Normen für den Durchstanznachweis bei Fundamenten?
− Können für gedrungene Fundamente dieselben Gleichungen zur Ermittlung des
Durchstanzwiderstands verwendet werden wie bei schlankeren Flachdecken?
− Mit welchen Parametern kann die Neigung des Durchstanzkegels zutreffend be-
stimmt werden?
− Wie ist die Bodenpressung in einem Ingenieurmodell zum Durchstanzen von Fun-
damenten zu berücksichtigen?
− Welchen Einfluss besitzt die Schubschlankheit auf den Durchstanzwiderstand?
− Wie effektiv ist eine Durchstanzbewehrung bei gedrungenen Fundamenten und
wie muss sie ausgebildet werden?
Zur Klärung der Fragestellungen wurden 22 Bauteilversuche an gedrungenen Funda-
menten auf Sand bzw. unter Gleichlast durchgeführt. Ergänzend wurden numerische Si-
mulationen und analytische Untersuchungen vorgenommen. Um die Frage nach der Si-
cherheit und Zuverlässigkeit der Bemessungsgleichungen beantworten zu können, wird
im nachfolgenden Kapitel eine Einführung in die Sicherheitstheorie und Zuverlässig-
keitsbeurteilung von Bauwerken gegeben.
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3 Zuverlässigkeitstheorie
3.1 Sicherheit und Zuverlässigkeit
Die wichtigsten Anforderungen an bauliche Anlagen sowie andere technische Geräte
sind Sicherheit und Zuverlässigkeit. Sicherheit ist dabei die Abwesenheit von Gefähr-
dungen für Gesundheit und Umwelt, die mit hoher Wahrscheinlichkeit gegeben sein
muss. Zuverlässigkeit ist die Eigenschaft die vorgesehene Funktion für die Dauer des
Gebrauchs mit ausreichend großer Wahrscheinlichkeit zu erfüllen. Die Sicherheit bzw.
Zuverlässigkeit eines Bauwerks wird durch Streuungen der Einwirkungen und der Wi-
derstände beeinflusst. Der stochastische Charakter dieser Eingangsgrößen wird durch
probabilistische Verfahren erfasst, die eine möglichst genaue Quantifizierung der sto-
chastischen Unsicherheiten voraussetzen.
Die Anwendung dieser Verfahren begann in den 50er-Jahren mit den Arbeiten von
FREUDENTHAL [62–64]. FREUDENTHAL und eine Reihe anderer von ihm zitier-
ter Autoren brachen mit der bis dahin üblichen (deterministischen) Denkweise, dass
Einwirkungen und Widerstände als absolute, nicht überschreitbare Grenzwerte defi-
niert werden können und es ausreicht zwischen diesen Grenzwerten einen „ausreichen-
den“ Sicherheitsabstand zu definieren. Eine widerspruchsfreie Zuverlässigkeitstheorie
konnte nach FREUDENTHAL nur auf Grundlage von statistischen Betrachtungen und
den Regeln der Wahrscheinlichkeitsrechnung entstehen. Es wurde versucht mit statis-
tischen Erhebungen die unsicheren Größen durch Zufallsgrößen1 zu modellieren und
erste Rechenverfahren zur Berechnung der Versagenswahrscheinlichkeiten zu entwi-
ckeln [78, 140, 141].
Die Grundidee einer Bemessung ist in der Lösung der Ungleichung R ≤ E zu sehen. In
den Grenzzuständen der Tragfähigkeit und Gebrauchstauglichkeit darf der Widerstand R
nur mit einer sehr geringen Wahrscheinlichkeit kleiner als die Einwirkung E werden. In
Bild 3.1 a sind die Verteilungsdichten des Widerstands R und der Einwirkung E darge-
stellt. Entsprechend der üblichen Notation im Ingenieurwesen werden Zufallsgrößen mit
Großbuchstaben und ihre Realisationen mit Kleinbuchstaben bezeichnet. Im grau hinter-
legten Überschneidungsbereich ist ein zufällig vorhandener Widerstand kleiner als die
gleichzeitig vorhandene Einwirkung, d. h. die Tragfähigkeit bzw. Gebrauchstauglichkeit
1Eine reelle Variable X , die in Abhängigkeit vom Zufall verschiedene Werte annehmen kann, heißt
Zufallsgröße oder Zufallsvariable.
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Bild 3.1: (a) Verteilungsdichten des Widerstands R und der Einwirkung E und (b) Ver-
teilungsdichte der Zustandsfunktion R−E = Z (nach [164])
ist nicht gegeben. Eine Überschneidung der beiden Bereiche ist nicht zu vermeiden, da
eine Bemessung absolute Sicherheit nicht garantieren kann.
Es soll die Zustandsfunktion g(R,E) = R−E = Z eingeführt werden. Da R und E Zu-
fallsgrößen sind, ist auch Z eine Zufallsgröße und wird als Sicherheitszone oder Sicher-
heitsmarge (safety margin) bezeichnet. Werte Z < 0 beschreiben (ungewollte) Versa-
genszustände (Versagensbereich), Z ≥ 0 den Überlebensbereich und Z = 0 den soge-
nannten Grenzzustand (Bild 3.1 b). Die Gleichung g(R,E) = Z = 0 wird demzufolge als
Grenzzustandsgleichung bezeichnet. Der Abstand zwischen dem Erwartungswert (Mit-
telwert) E(Z) = mZ und dem Ursprung wird als zentrale Sicherheitszone bezeichnet und
kann als Vielfaches der Standardabweichung D(Z) = σZ ausgedrückt werden. Der Si-
cherheitsindex β entspricht dabei dem Multiplikator und ergibt sich zu:
β = mZ
σZ
(3.1)
Der Sicherheitsindex β ist wie zuvor beschrieben ein Maß für die Zuverlässigkeit, da
er geometrisch interpretiert den Abstand vom Mittelpunkt der Zustandsfunktion (Er-
wartungswert von Z) zum Nullpunkt als Vielfaches der Standardabweichung der Zu-
standsfunktion σZ beschreibt (Bild 3.1). Alternativ kann Gleichung (3.1) so interpretiert
werden, dass eine Bemessung mindestens den Sicherheitsindex β aufweist, wenn gilt:
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Bild 3.2: (a) Projektion der in den Standardnormalraum transformierten Verteilungs-
dichte und (b) Verteilungsdichte (nach [164])
mZ −β σZ ≥ 0 (3.2)
Betrachtet man zwei unabhängige und normalverteilte Dichtefunktionen fE(e) und
fR(r), ergibt sich eine gemeinsame Verteilungsdichte fE,R(e,r) = fE(e) fR(r), die das
Volumen Eins einschließt (Bild 3.2 a). Die hier lineare Grenzzustandsfunktion g(r,e)= 0
teilt den Versagensbereich ab. Das Volumen des abgegrenzten Bereichs entspricht der
Versagenswahrscheinlichkeit p f und kann durch das Lösen des folgenden Faltungsinte-
grals bestimmt werden:
p f =
∫ +∞
−∞
∫ r=e
−∞
fE(e) fR(r)drde (3.3)
Der sogenannte Bemessungspunkt – der Punkt mit der höchsten Versagenswahrschein-
lichkeit – liegt auf der Grenzzustandsfunktion am Ort des Maximums der Dichtefunkti-
on. Durch eine Transformation in den Standardraum, d. h. durch Umwandlung von fE(e)
und fR(r) in standardnormalverteilte Dichtefunktionen, wird erreicht, dass das gemein-
same Maximum der Dichtefunktion im Ursprung liegt und dass Linien gleicher Zuver-
lässigkeit konzentrische Kreise um den Ursprung darstellen (Bild 3.2 b). Die Transfor-
mationsbeziehung lässt sich allgemein wie folgt angeben:
U =
X −mX
σX
(3.4)
Hierbei sind U die standardnormalverteilte Zufallsgröße mit dem Erwartungswert mU =
E(U) = 0 und der Standardabweichung σU = 1; X die normalverteilte Zufallsgröße; mX
der Erwartungswert von X und σX die Standardabweichung von X .
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Im Standardraum liegt der Bemessungspunkt auf dem Lot zur Grenzzustandsfunktion,
d. h. er weist den minimalen Abstand der Funktion zum Maximum der Dichtefunktion
im Koordinatenursprung auf. Der Sicherheitsindex β ist der Abstand zwischen Bemes-
sungspunkt und Ursprung (im Standardnormalraum). Die Achsabschnitte des Bemes-
sungspunktes entsprechen dem mit Wichtungsfaktoren αE und αR skalierten Sicher-
heitsindex β . Die Wichtungsfaktoren αE und αR beschreiben den Einfluss der Zufalls-
größen E und R auf die Versagenswahrscheinlichkeit (Bild 3.2 b). Geometrisch können
die Wichtungsfaktoren als Kosinus der Winkel zwischen den Koordinatenachsen und
dem Lot auf die Grenzzustandsgerade interpretiert werden.
Im allgemeinen Fall ist die Versagenswahrscheinlichkeit von mehr als zwei Zufalls-
größen abhängig, so dass sich eine n-dimensionale Dichtefunktion mit einem Hyper-
volumen von Eins ergibt. Die Grenzzustandsgleichung entspricht dann einer (n− 1)-
dimensionalen Hyperfläche, welche die Dichtefunktion in einen Versagens- und einen
Überlebensraum einteilt. Das allgemeine Ziel der Zuverlässigkeitstheorie ist die Be-
rechnung des (Hyper-)Volumens des Versagensbereichs als Maß für die Versagenswahr-
scheinlichkeit. Nachfolgend werden verschiedene exakte und genäherte Verfahren zur
Berechnung der Versagenswahrscheinlichkeit vorgestellt. In Abhängigkeit des Grads der
Vereinfachung können diese Verfahren in drei Kategorien eingeteilt werden [140]:
− Level-III-Verfahren: Bei diesen Verfahren wird die Versagenswahrscheinlichkeit
für das Tragwerk oder Bauteil „exakt“ berechnet, d. h. das Faltungsintegral wird
entweder analytisch oder numerisch gelöst. Die genauen Verteilungen und eventu-
ell vorhandene statistische Abhängigkeiten der Zufallsgrößen werden berücksich-
tigt. Simulationsverfahren nach der Monte-Carlo-Methode werden auch zu den
Level III-Verfahren gezählt.
− Level-II-Verfahren: Diese Verfahren überprüfen die Versagenswahrscheinlichkeit
nur punktuell auf der Grenze zwischen Versagens- und Überlebensbereich, die
durch die Grenzzustandsfunktion beschrieben wird. Level-II-Verfahren verwen-
den meist Näherungen für die nichtlineare Grenzzustandsfunktion und nähern in
der einfachsten Form die Verteilungen der Zufallsgrößen durch eine Normalver-
teilung an.
− Level-I-Verfahren: Die erforderliche Zuverlässigkeit wird durch die Verwendung
von Teilsicherheitsbeiwerten erreicht. Diese Teilsicherheitsbeiwerte werden meist
in Verbindung mit charakteristischen Werten für die Eingangsgrößen verwendet.
Diese Verfahren kommen in der aktuellen Normung zur Anwendung.
Die Level-III-Verfahren sind noch weitgehend ohne praktische Bedeutung, da die Be-
rechnungsmethoden sehr kompliziert bzw. aufwändig sind. Die Level-I-Verfahren ha-
ben sich hingegen mit der Einführung der Eurocodes Anfang der 90er-Jahre im Be-
reich der Normung in den meisten Ländern Europas und der Welt durchgesetzt. Die
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Verfahren der Stufe II (Level II) werden heute hauptsächlich zur Überprüfung und Ab-
leitung von Teilsicherheits- und Kombinationsbeiwerten für Level-I-Normen verwen-
det [72, 98, 99, 162]. Mit der Erarbeitung der „Grundlagen zur Festlegung von Sicher-
heitsanforderungen für bauliche Anlagen (GruSiBau)“ [48] durch den NABau stand in
Deutschland erstmals eine Richtlinie zur Verfügung, welche die Anwendung der Zu-
verlässigkeitstheorie im Bauwesen regelte. Mit DIN 1055-100 [7] wurde dann erstmals
eine Norm eingeführt, in der zuverlässigkeitstheoretische Verfahren für das Bauwesen
explizit genannt und qualitativ beschrieben wurden. Aktuell ist mit dem informativen
Anhang D des Eurocode – Grundlagen der Tragwerksplanung [12] sogar ein Berech-
nungsalgorithmus für die probabilistische Bewertung eines Widerstandsmodells in einer
gültigen Norm verfügbar, der den Level-II-Verfahren zugeordnet werden kann. Außer
zur Ableitung von Teilsicherheitsbeiwerten für Bemessungsgleichungen (Kalibrierung
von Bemessungsgleichungen) können die probabilistischen Verfahren im Einzelfall na-
türlich auch zur Bemessung eines Tragwerks oder Bauteils unter Berücksichtigung ei-
ner geforderten Zielzuverlässigkeit verwendet werden. Im allgemeinen Normenkontext
wird darunter die Ableitung von – unter Umständen im Vergleich zur Norm reduzier-
ten – Teilsicherheitsbeiwerten für eine konkrete Bemessungsaufgabe verstanden. Die so
ermittelten Teilsicherheitsbeiwerte sind allerdings nicht uneingeschränkt für die Bemes-
sung anderer Bauteile geeignet.
3.2 Grenzzustandsfunktion
Nach Überschreiten eines Grenzzustandes entspricht das Tragwerk nicht mehr den ge-
stellten Anforderungen. Der Grenzzustand kann mathematisch durch eine Gleichung in
Abhängigkeit von messbaren Größen – den sogenannten Basisvariablen Xi – definiert
werden. Die Basisvariablen sind Zufallsgrößen oder stochastische Prozesse und werden
durch statistische Parameter (z. B. Mittelwert, Varianz, usw.) beschrieben. Die Basisva-
riablen können zu einem Zufallsgrößenvektor (Vektor der Basisvariablen) X⃗2 zusam-
mengefasst werden:
X⃗ = (X1,X2, . . . ,Xn)T (3.5)
Es ist vorteilhaft Probleme mit n Basisvariablen in einem n-dimensionalen Raum mit
den Koordinaten x1,x2, . . . ,xn zu untersuchen. Jeder Punkt x⃗ = (x1,x2, . . . ,xn)T ist dann
eine Realisierung des Zufallsgrößenvektors X⃗ . Die Grenzzustandsfunktion kann dann
wie folgt geschrieben werden:
g(⃗x) = g(x1,x2, . . . ,xn) = 0 (3.6)
2Vektoren werden mit einem Pfeil gekennzeichnet (z. B. x⃗).
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Analog zum vorherigen Abschnitt beschreibt V = {⃗x ∣g(⃗x)< 0} den Versagensbereich
und S = {⃗x ∣g(⃗x)≥ 0} den Überlebensbereich.
3.3 Level-III-Verfahren
3.3.1 Allgemeines
Sicherheitsanalysen auf Stufe III (Level III) bedeuten, dass die Versagenswahrschein-
lichkeit p f exakt bestimmt wird. Dies kann entweder durch analytisches oder numeri-
sches Lösen des Faltungsintegrals nach Gleichung (3.3) oder unter Verwendung geeig-
neter stochastischer Simulationsmethoden (Monte-Carlo-Methoden) erfolgen.
3.3.2 Ermittlung der Zuverlässigkeit durch Lösen des Faltungsintegrals
Als Maß für die Sicherheit der Tragkonstruktion wird die Versagenswahrscheinlichkeit
folgendermaßen mathematisch formuliert:
p f = p(g(⃗x)< 0) =
∫
g(⃗x)<0
fX⃗ (⃗x)d⃗x (3.7)
Hierbei ist fX⃗ (⃗x) = fX⃗(x1,x2, . . . ,xn) die Verbundverteilungsdichte für den Vektor der
Basisvariablen X⃗ . Die Zufallsgröße Z = g(X⃗) ist eine Funktion von n unabhängigen
Basisvariablen Xi. Nach den Rechenregeln der Statistik ergibt sich die Verteilungsdichte
einer Funktion von n unabhängigen Zufallsgrößen als n-faches Integral (z. B. [61]), so
dass geschrieben werden kann:
p f =
∫ +∞
−∞
...
∫ +∞
−∞
fX1(x1) ⋅ ... ⋅ fXk−1(xk−1) ⋅FXk(g−1(x1, ...,xk−1,z = 0,xk+1, ...,xn))⋅
fXk+1(xk+1) ⋅ ... ⋅ fXn(xn) dx1...dxk−1dxk+1...dxn
(3.8)
Hierbei sind xk = g−1(x1, . . . ,xk−1,z = 0,xk+1, . . . ,xn) die Inverse der oberen Schranke
der Ungleichung g(x1, . . . ,xk−1,xk,xk+1, . . . ,xn) ≤ z = 0 aufgelöst nach einer beliebi-
gen der n Basisvariablen und fXi(xi) die Dichtefunktionen der Basisvariablen. Aus Glei-
chung (3.8) ergibt sich durch Ableiten nach z die Dichtefunktion fZ(z) als (n−1)-faches
Faltungsintegral über das Produkt der n Dichtefunktionen fXi(xi) mit i = 1,2, . . . ,n [61].
Wird das Integral fZ(z) für fX⃗ (⃗x) in Gleichung (3.7) eingesetzt, erhält man folgenden
äquivalenten Ausdruck für die Versagenswahrscheinlichkeit:
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p f =
∫ 0
−∞
∫ +∞
−∞
...
∫ +∞
−∞
fX1(x1) ⋅ ... ⋅ fXk−1(xk−1)⋅
FXk(g
−1(x1, ...,xk−1,z,xk+1, ...,xn)) ⋅ fXk+1(xk+1) ⋅ ... ⋅ fXn(xn)⋅∣∣∣∣δg−1(x1, ...,xk−1,z,xk+1, ...,xn)δ z
∣∣∣∣dx1...dxk−1dxk+1...dxndz
(3.9)
In den meisten Fällen sind die Mehrfachintegrale (3.8) bzw. (3.9) nicht geschlossen lös-
bar, so dass eine numerische Integration durchgeführt werden muss.
3.3.3 Simulationsverfahren
Einfache Monte-Carlo-Integration
Die Monte-Carlo-Methode beruht auf dem Grundgedanken, den Zufallscharakter der
Einflussparameter durch künstliche Erzeugung entsprechender Zufallszahlen (den soge-
nannten Realisationen) zu simulieren und damit den unendlich großen Raum der Reali-
sationen durch eine begrenzte Anzahl zufälliger Versuche abzubilden. Hierzu sind Zu-
fallszahlen für das betrachtete Merkmal zu erzeugen, deren empirische Häufigkeitsver-
teilung mit wachsender Zahl der Realisationen gegen den vorgegebenen Verteilungs-
typ konvergiert. In gleicher Weise kann vorgegangen werden, wenn – wie z. B. bei der
Durchstanzgleichung – die Wahrscheinlichkeitsverteilung einer Funktion mehrerer Zu-
fallsgrößen gesucht ist. Die Zufallsgrößen (Basisvariablen) werden zunächst realisiert
und anschließend in die Zustandsfunktion eingesetzt. Die Wiederholung dieses Vor-
gangs, den man auch kurz Versuch nennt, führt schließlich zur gesuchten Verteilung der
Zustandsfunktion. Dieses Vorgehen setzt natürlich voraus, dass reelle, eindeutige Werte
für die Zustandsfunktion für den ganzen Bereich der möglichen Realisationen von Basis-
variablen erhalten werden können. Die erforderlichen Zufallszahlen werden in der Regel
rechnergestützt als sogenannte Pseudozufallszahlen erzeugt. Das bedeutet, dass ausge-
hend von einem Startwert (seed) durch mathematische Operationen die nächste Zahl
berechnet wird, d. h. die Zahlensequenz ist endlich und wiederholt sich demnach. Es ist
sorgfältig zu prüfen, ob die verwendeten Zufallsgeneratoren stochastisch unabhängige
Zahlen erzeugen und der Umfang ihrer Zahlensequenz deutlich größer als der Kehrwert
der errechneten Wahrscheinlichkeit ist. Für die im Rahmen dieser Arbeit durchgeführten
Simulationen wurde als Zufallszahlengenerator der sogenannte „Mersenne Twister“ ver-
wendet [121]. Dieser Algorithmus zeichnet sich durch eine extrem lange Periodenlänge
und sehr kleine Korrelation zwischen aufeinanderfolgenden Werten der Ausgabesequenz
aus. Mit der beschriebenen Vorgehensweise ergibt sich das Wahrscheinlichkeitsintegral
zu:
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p f = p(g(⃗x)< 0) =
∫
g(⃗x)<0
fX⃗ (⃗x)d⃗x =
∫
ℜn
I(⃗x) fX⃗ (⃗x)d⃗x = E[I(X⃗)] (3.10)
Hierbei ist I(⃗x) die sogenannte Indikatorfunktion mit den folgenden Eigenschaften:
I(⃗x) =
{
1 wenn x⃗ ∈ g(x)< 0
0 wenn x⃗ ∈ g(x)≥ 0 (3.11)
Kann man eine ausreichende Anzahl an Realisierungen des Basisvariablenvektors X⃗ er-
zeugen, erhält man als Schätzer für die Versagenswahrscheinlichkeit pˆ f :
pˆ f = pˆ(g(⃗x)< 0) =
1
N
N
∑
i=1
I(⃗xi)< 0) (3.12)
Hierbei ist N die Anzahl der Realisationen. Der Schätzer pˆ f ist erwartungstreu, so dass
gilt p f = E(pˆ f ) = E[I(⃗x)]. Die Varianz des Schätzers pˆ f kann für unabhängige Realisa-
tionen des Vektors X⃗ mit folgender Gleichung berechnet werden:
Var(pˆ f ) =
N
∑
i=1
1
N2
Var[I(⃗xi)] =
1
N
Var[I(⃗x)] (3.13)
Die Varianz des Schätzers ergibt sich näherungsweise zu:
Var(pˆ f )≈ 1N−1
[
1
N
N
∑
i=1
I2(⃗xi)−
[
1
N
N
∑
i=1
I(⃗xi)︸ ︷︷ ︸
pˆ f
]2]
(3.14)
Die beschriebene Methode ist sehr anschaulich und einfach zu programmieren. Sie ist
allerdings für die Bestimmung von Versagenswahrscheinlichkeiten, d. h. von im Allge-
meinen sehr kleinen Größen, unzweckmäßig, da eine sehr große Anzahl an Realisa-
tionen berechnet werden muss, um ausreichend genaue Ergebnisse zu erhalten. Nach
RACKWITZ müssen deutlich mehr Versuche realisiert werden, als der Kehrwert der
Versagenswahrscheinlichkeit beträgt (N >> 1/p) [139]. Für die im Bauwesen üblichen
Versagenswahrscheinlichkeiten sind somit wenig praxisgerechte 10 bis 1 000 Millionen
Versuche zu berechnen.
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g(u) = 0
Importanzstich -
probendichte h (u)
Bild 3.3: Importanzstichprobenverfahren bei bekanntem Bemessungspunkt [139]
Monte-Carlo-Methoden mit Importanzstichprobenwahl
Die Effizienz der einfachen Monte-Carlo-Integration kann durch sogenannte Varianzre-
duktionsverfahren (variance reduction techniques) signifikant verbessert werden. Hier
soll ein Verfahren mit Importanzstichprobenwahl (importance sampling) vorgestellt
werden. Die Grundidee dieses Verfahrens ist, die Simulation nicht wie bei der normalen
Monte-Carlo-Methode im relativ uninteressanten Bereich in der Umgebung des Mit-
telwerts von X⃗ , sondern im interessanten Bereich in der Nähe des Bemessungspunktes
durchzuführen (Bild 3.3). Dazu wird Gleichung (3.10) durch eine passend gewählte Ver-
teilungsdichte hX⃗ (⃗x) für die Importanzstichprobe erweitert:
p f = E[I(X⃗)] =
∫
g(⃗x)<0
fX⃗ (⃗x)
hX⃗ (⃗x)
hX⃗ (⃗x)d⃗x (3.15)
Hierbei ist hX⃗ (⃗x) die Verteilungsdichte der sogenannte Importanzstichprobe. Ein erwar-
tungstreuer Schätzer für p f ist dann:
pˆ f =
1
N
N
∑
i=1
I(⃗xi)
fX⃗ (⃗xi)
hX⃗ (⃗xi)
(3.16)
Die Varianz der Schätzung kann näherungsweise mit folgender Gleichung berechnet
werden:
Var(pˆ f )≈ 1N−1
[
1
N
N
∑
n=1
I2(⃗xi)
( fX⃗ (⃗xi)
hX⃗ (⃗xi)
)2
− pˆ2f
]
(3.17)
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Wenn nun die Importanzstichprobendichte sinnvoll gewählt wird, kann p f für eine mit
Gleichung (3.17) festlegbare Genauigkeit mit relativ wenigen Simulationsläufen abge-
schätzt werden. Theoretisch kann hX⃗ (⃗x) im Versagensbereich zu fX⃗ (⃗x)/p f gewählt wer-
den, dann ergibt sich die Varianz zu Null und man erhält die exakte Lösung. Das ist na-
türlich nicht praktikabel, da ja die Größe p f gesucht wird. Die Stichprobendichte sollte
jedoch so gewählt werden, dass sie im Versagensbereich möglichst affin zu fX⃗ (⃗x) ver-
läuft. Die Stichprobendichte muss also zur Erzielung einer effektiven Simulation Infor-
mationen über das Problem enthalten. Bei der Anwendung auf Zuverlässigkeitsprobleme
wird oftmals der Mittelpunkt von hX⃗ (⃗x) in den Bemessungspunkt einer vorher durchge-
führten FORM-Analyse verschoben (vgl. Abschnitt 3.4). Als Verteilungen können in
den Bemessungspunkt verschobene Originalverteilungen, Normal- oder Gleichvertei-
lungen gewählt werden. Für die im Rahmen dieser Arbeit durchgeführten Berechnun-
gen wurden Normalverteilungen mit einer Standardabweichung von Eins gewählt. Für
die durchgeführten Simulationen zur Ermittlung der Zuverlässigkeit der Durchstanzglei-
chung führte dies zu einer Trefferwahrscheinlichkeit von ungefähr 0,5, d. h. jede zweite
Realisation x⃗ befand sich im Versagensbereich V = {⃗x ∣g(⃗x)< 0}.
3.4 Level-II-Verfahren
3.4.1 Allgemeines
Der grundsätzliche Unterschied zwischen den Level-III- und Level-II-Verfahren ist, dass
die zuerst genannten Verfahren das oftmals höherdimensionale Volumen der Versagens-
region (Bild 3.2 a ist eine räumliche Darstellung einer zweidimensionalen Verteilungs-
dichte) berechnen und somit die „exakte“ Versagenswahrscheinlichkeit ermitteln (Ka-
pitel 3.3). Die Level-II-Verfahren führen dagegen eine Reihe von Vereinfachungen ein,
die eine analytische (oftmals iterative) Berechnung der Versagenswahrscheinlichkeit er-
lauben. Mit den erweiterten Verfahren, die in Abschnitt 3.4.3 dieses Kapitels vorgestellt
werden, kann eine ausreichende Genauigkeit für die meisten Anwendungszwecke er-
zielt werden. Das Vorgehen bei den Verfahren auf Level II kann vereinfacht in folgende
Schritte untergliedert werden:
− Definition der Grenzzustandsfunktion in Abhängigkeit der Basisvariablen, d. h. im
Raum der Basisvariablen.
− Festlegung der stochastischen Kennwerte der Basisvariablen (z. B. Erwartungs-
wert, Varianz und gegebenenfalls Verteilungstyp).
− (Iterative) Bestimmung des Punktes auf der Grenzzustandsfunktion, dem die
höchste Versagenswahrscheinlichkeit zugeordnet ist. Dieser Punkt wird auch als
Bemessungspunkt bezeichnet (Bild 3.2 b).
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− Approximierung der Grenzzustandsfunktion durch geeignete lineare Funktionen
(FORM – First Order Reliability Methods) oder Funktionen höherer Ordnung
(SORM – Second Order Reliability Methods) und Bestimmung der Zuverlässig-
keit der Konstruktion entweder als Versagenswahrscheinlichkeit oder als Sicher-
heitsindex β .
Unter bestimmten Randbedingungen (lineare Grenzzustandsfunktion) korrespondiert
der so ermittelte Sicherheitsindex β mit der „exakten“ Versagenswahrscheinlichkeit.
Im Allgemeinen ist es jedoch mit den Level-II-Verfahren nur möglich, mathematische
Schranken für die genaue Lösung zu finden.
3.4.2 Mean-value first-order second-moments (MVFOSM) Methoden
Bei den Mean-value first-order second-moments (MVFOSM) Methoden werden die Ba-
sisvariablen durch das erste und zweite statistische Moment der Verteilungsfunktion
(Erwartungswert mi und Varianz σ2i ) beschrieben. Als Grenzzustandsfunktion g(⃗x) = 0
kann prinzipiell jede beliebige Funktion verwendet werden, die allerdings für die Be-
rechnung der Zuverlässigkeit linearisierbar sein muss. Mit einer Taylorreihenentwick-
lung um den Punkt x⃗∗ =
{
x∗1,x
∗
2, . . . ,x
∗
n
}T
unter Vernachlässigung der Glieder höherer
Ordnung kann die Grenzzustandsfunktion linearisiert werden:
g(x∗1,x
∗
2, . . . ,x
∗
n)+
n
∑
i=1
δg
δxi
(xi− x∗i ) = Z = 0 (3.18)
Früher verwendeten die meisten Forscher als Entwicklungspunkt x⃗∗ für die Taylorrei-
he die Erwartungswerte der Basisvariablen m⃗ = {m1,m2, . . . ,mn}T (z. B. [40]). Diese
Vorgehensweise wird heute noch von dem Verfahren in Anhang D des Eurocodes [12]
verwendet. Die daraus resultierenden Auswirkungen werden in Abschnitt A.3 des An-
hangs diskutiert. Der Erwartungswert mZ = E(Z) der linearisierten Zustandsfunktion
ergibt sich in Näherung zu (z. B. [137]):
mZ ≈ g(m⃗) (3.19)
Bei einer Linearisierung um den Mittelpunkt wird der Erwartungswert durch die oben
genannte Gleichung exakt beschrieben. Die Varianz σ2Z = Var(Z) der linearisierten
Funktion ergibt sich nach dem Varianzfortpflanzungsgesetz (z. B. [137]) zu:
σ2Z ≈
n
∑
i=1
( δg
δxi
∣∣∣
mi
)2
σ2Xi (3.20)
63
Hierbei sind die Ableitungen mit den Mittelwerten der Basisvariablen auszuwerten.
Wenn der Mittelwert und die Varianz bzw. die Standardabweichung σZ = D(Z) =√
Var(Z) der Zustandsfunktion bekannt sind, kann der Sicherheitsindex β einfach be-
stimmt werden:
β = mZ
σZ
=
E(Z)
D(Z)
(3.21)
Zur Ableitung von Wichtungsfaktoren kann σZ als Linearkombination der Standardab-
weichungen der einzelnen Basisvariablen angegeben werden:
σZ =
n
∑
i=1
αi
δg
δxi
σi (3.22)
Hierbei sind
αi =
δg
δxi σi√
∑nj=1
(
δg
δxi
)2
σ2j
(3.23)
Wichtungsfaktoren, die den Einfluss der zugehörigen Basisvariable auf die Versagens-
wahrscheinlichkeit angeben. Die durch das beschriebene Verfahren mit Gleichung (3.21)
errechneten Zuverlässigkeitsindices sind nur sehr eingeschränkt zur Ermittlung der Ver-
sagenswahrscheinlichkeit geeignet. Das liegt daran, dass die Genauigkeit des Erwar-
tungswertes mZ und der Standardabweichung σZ stark von der Krümmung der Grenz-
zustandsfunktion g(⃗x) = 0 bestimmt wird (Bild 3.2 b). Ein anderer Grund ist, dass die
Verteilungsart der Basisvariablen nicht berücksichtigt wird, so dass die Art der Ver-
teilung der Zustandsfunktion g(⃗x) ebenfalls nicht definiert werden kann. Wegen der
Nichtberücksichtigung der Verteilungstypen stellen die ermittelten Verfahren allenfalls
Schranken vom Typ der TSCHEBYCHEFF’schen Ungleichung3 dar [37, 137]. Das Ver-
fahren ermittelt nur für lineare Grenzzustandsfunktionen und normalverteilte, unabhän-
gige Basisvariablen genaue Ergebnisse. Wenn die Grenzzustandsfunktion linear ist oder
durch eine Linearkombination gut angenähert werden kann und sich die Verteilung der
Zustandsfunktion g(⃗x) gemäß dem zentralen Grenzwertsatz der Statistik einer Normal-
verteilung annähert, kann die Versagenswahrscheinlichkeit p f mit folgender Gleichung
näherungsweise abgeschätzt werden:
p f = Φ(−β ) (3.24)
3Die TSCHEBYCHEFF’sche Ungleichung gibt eine untere Grenze für die Wahrscheinlichkeit an, dass
ein Wert einer Zufallsgröße innerhalb eines bestimmten Bereichs um den Erwartungswert liegt. Die
Grenze wird allein durch den Erwartungswert und die Varianz der Zufallsgröße bestimmt. Es sind
keinerlei Vorkenntnisse über die Verteilungsfunktion notwendig.
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Hierbei ist Φ das Integral der Normalverteilung.
3.4.3 Erweiterte first-order second-moment (FOSM) Methoden
Wie bereits im vorherigen Abschnitt angedeutet besitzen die MVFOSM-Methoden ei-
nige Unzulänglichkeiten, die ihre Anwendbarkeit einschränken. Informationen über die
Verteilungsart der Basisvariablen können nicht sinnvoll berücksichtigt werden. Zusätz-
lich ist eine Behandlung zeitabhängiger Phänomene (wie z. B. Ermüdung) nicht konsis-
tent möglich. Die lineare Approximation der Grenzzustandsfunktion im Mittelwert er-
scheint ebenfalls nicht ausreichend genau, wenn man die starke Nichtlinearität der meis-
ten Bemessungsgleichungen (z. B. der Durchstanzgleichung) bedenkt. Die Verwendung
von Ableitungen in den äußeren Bereichen der Verteilungsfunktion sollte zu genaueren
Ergebnissen führen. Zur weiteren Verdeutlichung der Problematik sei eine nichtlinea-
re Zustandsfunktion g(⃗x) im Standardnormalraum gegeben (Bild 3.4). Die Ableitungen
werden mit den Mittelwerten der Basisvariablen, d. h. für den Koordinatenursprung, aus-
gewertet. Die Tangentialebene am Mittelwertspunkt m⃗ kann signifikant von der richtigen
Lösung, der Tangentialebene am Bemessungspunkt, abweichen, so dass sich für den mi-
nimalen Abstand zum Koordinatenursprung unterschiedliche Werte β bzw. β ′ ergeben.
Aus diesem Effekt resultiert das größte Problem bei der Anwendung der MVFOSM-
Methoden – die mangelhafte Invarianz gegenüber der gewählten mechanischen Formu-
lierung, d. h. eine Änderung der Formulierung der Grenzzustandsgleichung auf Grund-
lage der Gesetze der Algebra und Mechanik kann zur Berechnung eines anderen Sicher-
heitsindex β führen [49, 78]. Invariante Sicherheitsindices lassen sich nur für lineare
Grenzzustandsfunktionen berechnen. Für nichtlineare Kombinationen von Basisvaria-
blen ergeben sich nur dann befriedigend genaue Ergebnisse, wenn die Mittelwerte des
Widerstands und der Einwirkung dicht beieinanderliegen, d. h. wenn die Taylorentwick-
lung in der Nähe des Bemessungspunkts erfolgt (vgl. Bild 3.4). Glücklicherweise hat
sich gezeigt, dass die genannten Mängel korrigiert werden können, ohne das relativ ein-
fache Berechnungsschema der MVFOSM-Theorie komplett aufgeben zu müssen.
Die Verwendung von Wichtungsfaktoren nach Gleichung (3.23) erlaubt die Ermittlung
des Anteils der Streuung einer Basisvariablen an der Gesamtstreuung und ermöglicht da-
durch die Entwicklung eines Normenkonzepts auf Basis von Teilsicherheitsbeiwerten.
Insbesondere wird eine Aufteilung der Grenzzustandsfunktion in eine Widerstandsfunk-
tion und eine Funktion, die die Einwirkungen repräsentiert, ermöglicht. Diese Auftei-
lung in eine Widerstands- und eine Einwirkungsseite ist die Grundlage für das semipro-
babilistische Sicherheitskonzept, das mittlerweile z. B. in den Eurocodes und in vielen
anderen nationalen und internationalen Normen verwendet wird [3, 7, 12, 17]. Wenn die
Widerstandsseite mit R und die Einwirkungsseite mit E bezeichnet wird, lässt sich fol-
gende Gleichung zur Überprüfung der Zuverlässigkeit formulieren:
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u*1
b
u1
u2
g(u,u )1 2
g(u ,u )1 2
Tangentialebene
an Punkt g(u* ,u* )1 2
Tangentialebene
an Punkt g(0,0) = mM
b’
Mittelwertspunkt
Bemessungspunkt
Bild 3.4: Auswirkungen der Linearisierung der Grenzzustandsfunktion am Mittelwerts-
und am Bemessungspunkt [140]
mR(1−αR β VR)≥ mE(1−αE β VE) (3.25)
Hierbei sind VR = σR/mR und VE = σE/mE die Variationskoeffizienten der Widerstands-
bzw. Einwirkungsseite. Es hat sich gezeigt, dass die Wichtungsfaktoren αR und αE
in weiten Bereichen des Verhältnisses VR/VE nahezu konstant sind und damit die Wi-
derstandsseite als nahezu unabhängig von der Einwirkungsseite aufgefasst werden darf
[138]. Dies ist eine Grundvoraussetzung für die Anwendbarkeit des semiprobabilisti-
schen Sicherheitskonzepts.
In den frühen second-moment Methoden war die Zustandsfunktion als Skalarfunktion
der Basisvariablen Xi definiert. Der Mittelwert mZ und die Standardabweichung σZ der
Zustandsfunktion wurden verwendet, um den Sicherheitsindex β = mZ/σZ zu ermit-
teln. Die Bestimmung der vorhandenen Zuverlässigkeit kann geometrisch im Raum der
Basisvariablen als Suche nach dem geringsten Abstand zwischen dem Mittelwert g(m⃗)
und allen Punkten, die sich auf der Grenzzustandsfunktion befinden und somit die Be-
dingung g (⃗x∗) = 0 erfüllen, definiert werden (Bild 3.2 b). Aus diesem Grund wird in
diesem Zusammenhang oft von einem geometrischen Zuverlässigkeitsindex (geometric
reliability index) gesprochen. Es ist ein Punkt auf der Grenzzustandsfunktion zu finden,
in dem die Zustandsfunktion g(⃗x) linearisiert werden soll. Es kann der gleiche Algo-
rithmus wie bei der MVFOSM-Methode verwendet werden, um den Sicherheitsindex
β = mg0/σg0 zu berechnen. Hierbei ist g0 die lineare Näherung für g(⃗x) um x⃗∗ und kann
wie folgt bestimmt werden:
g0 = g(x∗1,x
∗
2, . . . ,x
∗
n)+
n
∑
i=1
δg
δxi
∣∣∣
x∗i
(xi− x∗i ) = 0 (3.26)
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Hierbei sind alle Ableitungen für den Punkt
{
x∗1,x
∗
2, . . . ,x
∗
n
}T
auszuwerten. Der Er-
wartungswert mg0 und die Standardabweichung σg0 der linearisierten Funktion können
z. B. nach [137] wie folgt bestimmt werden:
mg0 = g(x
∗
1,x
∗
2, . . . ,x
∗
n)+
n
∑
i=1
δg
δxi
∣∣∣
x∗i
(mi− x∗i ) = 0 (3.27)
σg0 =
√√√⎷ n∑
i=1
( δg
δxi
∣∣∣
x∗i
)2
σ2i =
n
∑
i=1
αi
δg
δxi
∣∣∣
x∗i
σi (3.28)
Hierbei wurden die Gleichungen (3.22) und (3.23) verwendet, um die Standardabwei-
chung in Abhängigkeit von Wichtungsfaktoren αi zu definieren. Setzt man diese Glei-
chungen (3.27) und (3.28) in Gleichung (3.2) ein, so ergibt sich:
g(x∗1,x
∗
2, . . . ,x
∗
n)+
n
∑
i=1
δg
δxi
∣∣∣
x∗i
(mi− x∗i −αi β σi) = 0 (3.29)
Der erste Term in Gleichung (3.29) ist Null, da die Taylorreihe im Bemessungspunkt
(für den g (⃗x∗) = 0 gilt) entwickelt wurde. Der zweite Term wird ebenfalls zu Null,
wenn gilt:
x∗i = mi−αi β σi mit i = 1,2, . . . ,n (3.30)
Die Gleichung (3.30) ist ein nichtlineares Gleichungssystem, in dem die Werte αi
von allen Basisvariablen Xi abhängig sind. Der Bemessungspunkt kann somit in Ver-
bindung mit dem ersten Term von Gleichung (3.29), d. h. unter der Nebenbedingung
g
(
x∗1,x
∗
2, . . . ,x
∗
n
)
= 0, durch das Lösen des nichtlinearen Gleichungssystems (3.30) ge-
funden werden.
Das gewonnene Resultat kann anschaulicher im Standardnormalraum dargestellt und
geometrisch interpretiert werden. Dazu werden die unabhängigen Basisvariablen in
Standardnormalverteilungen transformiert, d. h. die Mittelwerte werden in den Koor-
dinatenursprung verschoben und die Standardabweichungen auf Eins normiert (vgl. Ab-
schnitt 3.1). Gleichung (3.2) ergibt sich im Standardnormalraum zu mZ/σZ −β = 0, so
dass in Verbindung mit den Gleichungen (3.27) und (3.28) geschrieben werden kann
∑ni=1 δgδui ui√
∑ni=1
(
δg
δui
)2 −β = 0 (3.31)
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Diese Gleichung beschreibt im Standardnormalraum eine Hyperebene. In der HES-
SE’schen Normalform ergibt sich die Ebenengleichung zu [140]:
n
∑
i=1
cosδi ⋅ui− p = 0 (3.32)
Hierbei sind p der Abstand von der Hyperebene zum Koordinatenursprung und cosδi die
Richtungskosinus der Hyperebene. Die Richtungskosinus entsprechen den Wichtungs-
faktoren αi und ermitteln sich im Standardnormalraum nach Gleichung (3.23) zu:
αi =
δg
δui√
∑ni=1
(
δg
δui
)2 (3.33)
Wenn die Grenzzustandsfunktion linear ist, kann jeder Punkt auf der Hyperebene zur
Bestimmung der vorhandenen Zuverlässigkeit verwendet werden, da die Richtungsko-
sinus konstant sind und damit der Abstand β ebenfalls. Es kann sogar jede beliebige
Kombination für αi verwendet werden, solange die Bedingung ∑ni=1 α2i = 1 erfüllt ist.
In diesem Fall kann die Versagenswahrscheinlichkeit mit der Gleichung (3.24) exakt
bestimmt werden.
Im Normalfall ist die Grenzzustandsfunktion g(⃗x) jedoch nichtlinear. Dann muss die
Grenzzustandsfunktion durch eine tangentiale Hyperebene nach Gleichung (3.26) ap-
proximiert werden. Nur dann sind die eben genannten Randbedingungen (konstante
Richtungskosinus und konstanter Abstand β ) gültig und damit der in diesem Kapitel
abgeleitete, algebraisch relativ einfache Algorithmus anwendbar.
Wie bereits erwähnt wurde, ist die Lösung nur dann unabhängig von der Formulierung
der Zustandsfunktion, wenn diese im Bemessungspunkt x⃗∗ (bzw. u⃗∗ im Standardnormal-
raum) linearisiert wird. Die Berechnung der vorhandenen Zuverlässigkeit ist demnach
eine Suche nach dem Punkt, in dem die Zustandsfunktion bzw. Grenzzustandsfunktion
linearisiert werden muss. Für symmetrische Verteilungen kann immer gezeigt werden,
dass im Standardnormalraum der Linearisierungspunkt durch den minimalen Abstand
zum Koordinatenursprung minβ charakterisiert ist (Bild 3.2 b). Damit reduziert sich die
Suche nach dem Linearisierungspunkt auf eine Suche nach dem minimalen Abstand von
der Grenzzustandsfunktion zum Koordinatenursprung. Mathematisch ist die Suche nach
minβ ein sogenanntes Optimierungsproblem. Die Abstandsfunktion für β ergibt sich
zu:
β (u1,u2, . . . ,un) =
√
n
∑
i=1
(ui)
2 = ∥⃗u∥ (3.34)
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Hierbei gilt ui = g−1(u1, . . . ,ui−1,ui+1, . . . ,un) und ∥⃗u∥ ist die Euklidische Norm des
Vektors der in den Standardnormalraum transformierten Basisvariablen. Die Abstands-
funktion ist unter Einhaltung der Nebenbedingung g(u1,u2, . . . ,un) = 0 zu minimieren.
Es soll also gelten:
β ∗ = min{β (u1,u2, . . . ,un) ∣g(u1,u2, . . . ,un) = 0}= min{∥⃗u∥ ∣g(⃗u) = 0} (3.35)
Die Abstandsfunktion β erreicht dann ihr Minimum, wenn die ersten Ableitungen zu
Null werden:
δβ (u1,u2, . . . ,un)
δui
= 0 mit i = 1,2, . . . ,n (3.36)
Zur Lösung des nichtlinearen Optimierungsproblems können verschiedene Iterati-
onsalgorithmen verwendet werden (z. B. Gradientenverfahren oder die Auflösung
des nichtlinearen Gleichungssystems (3.36) mit dem Iterationsverfahren nach NEW-
TON/RAPHSON). Die Algorithmen konvergieren gegen den Vektor des gesuchten Li-
nearisierungspunkts x⃗∗. Der Sicherheitsindex wird schließlich durch Einsetzen des Lö-
sungsvektors in Gleichung (3.34) erhalten. Eine genaue Beschreibung der Verfahren
kann z. B. [36] entnommen werden. Eine Anwendung im Kontext der Sicherheitstheorie
wird in [58] beschrieben, dort ist der Formelapparat bereits programmiergerecht aufbe-
reitet. In dieser Arbeit wird der Algorithmus nach RACKWITZ/FIESSLER [58] im Ab-
schnitt A.2 des Anhangs vorgestellt, allerdings nur in Verbindung mit einem einfachen
Iterationsverfahren. Dieser Algorithmus erlaubt die Berücksichtigung von abhängigen
(korrelierten) sowie nichtnormalverteilten Basisvariablen.
Die Versagenswahrscheinlichkeit kann schließlich mit dem Integral der Normalvertei-
lung Φ aus dem Sicherheitsindex β berechnet werden:
p f = Φ(−β ) (3.37)
An dieser Stelle soll noch angemerkt werden, dass die Suche nach dem Linearisierungs-
punkt aufgrund von numerischen Schwierigkeiten sehr aufwändig sein kann. Die Grenz-
zustandsfunktion kann z. B. für einige Bemessungsaufgaben unstetig und damit nicht
differenzierbar sein. In diesem Fall bleiben zwar die in diesem Kapitel beschriebenen
Grundsätze gültig, können aber mathematisch nicht umgesetzt werden. Im Fall einer
unstetigen Funktion bleibt oftmals nur die Möglichkeit, diese durch eine differenzierba-
re Näherungsfunktion zu ersetzen oder den größeren Wert der beiden Ableitungen im
Bereich der Unstetigkeitsstelle zu verwenden. Ein weiteres Problem tritt auf, wenn die
Grenzzustandsfunktion mehrere lokale Minima aufweist (Bild 3.5). In diesem Fall muss
die Iteration mehrfach mit verschiedenen Startpunkten ausgeführt werden.
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Bild 3.5: Grenzzustandsfunktion mit mehreren lokalen Minima [140]
3.4.4 Güte der berechneten Versagenswahrscheinlichkeiten
Die mit dem FOSM-Verfahren berechneten Sicherheitsindices β sind zwar gegenüber
der mechanischen Formulierung invariant, die Wahrscheinlichkeitsaussage ist allerdings
stark von der Form der Grenzzustandsfunktion abhängig und hat bestenfalls die Qualität
einer TSCHEBYSCHEFF’schen Schranke [58, 131, 140]. Weiterhin ist die Annahme der
Normalverteilung für alle Basisvariablen zumindest in extremen Bereichen eine nicht
angemessene Vereinfachung. Aus diesem Grund sollten die Verteilungsarten der Basis-
variablen berücksichtigt werden.
Zunächst soll hier aber von normalverteilten Basisvariablen ausgegangen werden. In
diesem Fall berechnet die Gleichung (3.37) für eine lineare Grenzzustandsfunktion (li-
neare Hyperebene) die exakten Wahrscheinlichkeiten (Bild 3.6 a). Im Grenzfall einer
Hyperkugel als Grenzzustandsfunktion, wenn für alle Richtungskosinus αi die Bezie-
hung β (α) = β = const gilt (Bild 3.6 b), ist:
p f = 1−χ2n (β 2) (3.38)
Hierbei ist χ2n (.) die sogenannte χ2-Verteilung mit dem Freiheitsgrad n, wobei n iden-
tisch mit der Dimension des Basisvariablenvektors X⃗ ist. Für eine konvexe Grenzzu-
standsgleichung (Bild 3.6 c) ist für das Überleben der Bauteile oder Tragwerke, d. h. g(⃗x)
größer als Null, die Gleichung (3.37) eine obere Schranke und Gleichung (3.38) eine
untere Schranke für die Versagenswahrscheinlichkeit. Ist der Versagensbereich dagegen
konkav (Bild 3.6 d) ist die untere Schranke Null und die obere Schranke durch Gleichung
(3.37) bestimmt [140].
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Bild 3.6: Verschiedene mögliche Verläufe der Grenzzustandsfunktion (nach [140])
3.4.5 Berücksichtigung unabhängiger, nichtnormalverteilter Basisvariablen
Die in den Abschnitten 3.4.2 und 3.4.3 vorgestellten Verfahren setzen voraus, dass die
Basisvariablen normalverteilt sind. Damit auch für nichtnormalverteilte Basisvariablen
die Berechnung der Versagenswahrscheinlichkeit nach den zuvor beschriebenen Verfah-
ren möglich ist, müssen die Dichtefunktionen der nichtnormalverteilten Basisvariablen
in GAUSS’sche Normalverteilungen umgewandelt werden. Erfolgt die Berechnung des
Sicherheitsindex β im Standardnormalraum mit den oben angegebenen Gleichungen, ist
eine Grenzzustandsfunktion g (⃗u) = g(u1,u2, . . . ,un) = 0 erforderlich. Dabei sind ui die
Realisationen der standardnormalverteilten Basisvariablen. Zusätzlich werden die par-
tiellen Ableitungen δg/δui mit i = 1,2, . . . ,n benötigt. Normalerweise ist die Grenzzu-
standsfunktion jedoch im Normalraum als Funktion der n unabhängigen, beliebig ver-
teilten Basisvariablen Xi gegeben (g (⃗x) = g(x1,x2, . . . ,xn) = 0). Die Basisvariable Xi
kann generell als Funktion einer standardnormalverteilten Variable definiert werden:
Xi = h(Ui) (3.39)
Mit diesem Ausdruck kann die Grenzzustandsfunktion als g (⃗x) = g(h (⃗u)) =: g (⃗u) ge-
schrieben werden. Es wird allgemein gefordert, dass die Wahrscheinlichkeit für das Auf-
treten der standardnormalverteilten Werte genau so groß sein soll wie die Wahrschein-
lichkeit für das Auftreten der zugehörigen, beliebig verteilten Werte:
φ (ui) dui = fXi (xi) dxi (3.40)
Aufgrund dieser Annahme kann folgende allgemeine Bedingung zur punktweisen Um-
rechnung nichtnormalverteilter Werte xi in standardnormalverteilte ui gefunden wer-
den:
ui = Φ−1 (FXi (xi)) (3.41)
und für die erste partielle Ableitung ergibt sich mit der Kettenregel:
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δg(ui)
δui
=
δg(xi)
δxi
dxi
dui
=
δg(xi)
δxi
φ (Φ−1 (FXi (xi)))
fXi (xi)
(3.42)
Hierbei sind Φ−1 die zur Standardnormalverteilung gehörige inverse Funktion, φ die
Wahrscheinlichkeitsdichte der Standardnormalverteilung, fXi (xi) die Wahrscheinlich-
keitsdichte der nicht-standardnormalverteilten Basisvariable Xi und FXi (xi) die Ver-
teilungsfunktion der Basisvariablen Xi. Eine genaue Ableitung der Gleichungen kann
z. B. [61] entnommen werden.
Durch die Transformation (3.41) lässt sich jede differenzierbare Verteilung im Be-
messungspunkt durch eine standardisierte Normalverteilung mit geändertem Mittel-
wert und angepasster Standardabweichung approximieren. Hierzu entwickelten RACK-
WITZ/FIESSLER [58] die Taylorreihe von Gleichung (3.41) um den Bemessungspunkt
x⃗∗. Nach einigem Umformen lassen sich folgende Beziehungen angeben:
ui =
xi−m′Xi
σ ′Xi
(3.43)
mit
m′Xi = x
∗
i −
φ {Φ−1 [FXi(x∗i )]} ⋅Φ−1[FXi(x∗i )]
fXi(x∗i )
(3.44)
σ ′Xi = x
∗
i −
φ {Φ−1 [FXi(x∗i )]}
fXi(x∗i )
(3.45)
Die Werte ui sind definitionsgemäß standardnormalverteilt. Die Werte x∗i sind ebenfalls
normalverteilt und zwar mit m′Xi als Mittelwert und σ
′
Xi als Standardabweichung. Die
(m′Xi , σ ′Xi)-Normalverteilung von X ′i ist die gesuchte angepasste Verteilung für die ge-
gebene nichtnormale Ausgangsverteilung der Basisvariable Xi. Diese Transformation ist
vor einer gegebenenfalls erforderlichen Umwandlung in unabhängige Zufallsgrößen er-
forderlich (Abschnitt A.1). Da die Taylorreihenentwicklung von Gleichung (3.41) im
Bemessungspunkt die richtigen Ergebnisse berechnet, gilt für den Bemessungspunkt x⃗∗
die exakte Beziehung:
u∗i =
x∗i −m′Xi
σ ′Xi
bzw. x∗i = u∗i σ ′Xi +m
′
Xi (3.46)
Wenn eine analytische Beziehung zwischen den beliebig verteilten Werten xi und den
standardnormalverteilten Werten ui bekannt ist, kann die erste Ableitung von Gleichung
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(3.39) gebildet werden. Die Ableitung kann aber auch aus Gleichung (3.42) unter Be-
achtung von Gleichung (3.41) in der folgenden Form angegeben werden:
dxi
dui
=
Φ(ui)
fXi(h(ui))
(3.47)
Nachfolgend werden für drei häufig verwendete Verteilungen (Normalverteilung, Loga-
rithmische Normalverteilung und asymptotische Extremwertverteilung Typ I) die Um-
rechnungsbeziehungen und ihre ersten Ableitungen angegeben. Die genauen Herleitun-
gen können wiederum z. B. [61] entnommen werden. Für die Normalverteilung ergeben
sich die bekannten Umrechnungsbeziehungen:
xi = h(ui) = mXi +ui σXi (3.48)
dxi
dui
= σXi (3.49)
Für die zweiparametrige Logarithmische Normalverteilung erhält man:
xi = h(ui) = e
mXln,i+ui σXln,i (3.50)
dxi
dui
= h(ui)σXln,i (3.51)
Hierbei sind mXln,i der Mittelwert und σXln,i die Standardabweichung der normalverteil-
ten Zufallsgröße lnXi.
Für die nach der asymptotischen Extremwertverteilung Typ I (GUMBEL-Verteilung) ver-
teilten Zufallsgröße Xi ergeben sich folgende Umrechnungsvorschriften:
xi = h(ui) = u˜− 1
α
ln{− lnΦ(yi)} (3.52)
dxi
dui
=− 1
α
φ(ui)
Φ(ui)
1
lnΦ(ui)
(3.53)
Hierbei sind die beiden Parameter 1/α = σXi
√
6/pi und u˜ = mXi − γ/α; mXi , σXi der
Mittelwert bzw. die Standardabweichung der nach Typ I verteilten Zufallsgröße Xi und
γ die EULER-Konstante (γ = 0,577216 . . .).
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3.4.6 Second Order Reliability Methoden (SORM)
Gleichung (3.7) lässt sich geometrisch interpretieren als die Berechnung des Volumen-
anteils des sogenannten „Wahrscheinlichkeitshügels“ für den die Bedingung g(⃗x) < 0
erfüllt ist (vgl. Bild 3.2). In Abschnitt 3.4.4 wurde bereits erläutert, dass die Appro-
ximation der Grenzzustandsgleichnung nicht nur durch eine Hyperebene (wie bei den
MVFOSM- oder FOSM-Methoden), sondern auch durch eine Hyperkugel mit dem Ra-
dius β erfolgen kann. Die Kugel ist offensichtlich die Approximation, die zur größtmög-
lichen Versagenswahrscheinlichkeit p f führt. Diese Betrachtung ist deshalb auch nur für
konvexe Bereiche g(⃗x)≥ 0 sinnvoll. Die Gleichung (3.38) stellt für die Berechnung der
Versagenswahrscheinlichkeit p f somit einen exakten rechtsseitigen Schrankenwert dar
(Abschnitt 3.4.4). Die Herleitung für Gleichung (3.38) kann z. B. [131] entnommen wer-
den. Hier sollen nur die unterschiedlichen Integrationsbereiche der Gleichungen (3.7),
(3.37) und (3.38) mit Bild 3.7 vergegenwärtigt werden. Nachfolgend wird die Grund-
idee der FOSM-Methoden, die Approximation der Grenzzustandsfläche g(⃗x) = 0 durch
unkomplizierte (symmetrische) Grenzzustandsflächen, beibehalten. Die lineare Hyper-
fläche soll allerdings durch quadratische Geometrien ersetzt werden, um die Qualität
der Wahrscheinlichkeitsaussage zu verbessern. Dabei sollen Stetigkeit und mindestens
zweimalige Differenzierbarkeit von g(⃗x) = 0 in der Umgebung des Approximations-
punkts vorausgesetzt werden. Alle weiteren, über unterschiedliche Approximationen
von g(⃗x) = 0 gewonnenen Werte müssen für konvexe Verläufe trotzdem zwischen den
durch die Gleichungen (3.37) (lineare Tangentialebene) und (3.38) (Hyperkugel) gege-
benen Grenzen liegen.
Die Grenzzustandsgleichung g(⃗x) = 0 kann im Bemessungspunkt x⃗∗ = (x∗1,x∗2, . . . ,x∗n) in
eine Taylorreihe zweiter Ordnung entwickelt werden [131]:
gQ(⃗x) =g(x∗1,x
∗
2, . . . ,x
∗
n)+
n
∑
i=1
δg
δxi
∣∣∣
x∗i
(xi− x∗i )+
1
2 ∑
δ 2g
δx2i
∣∣∣
x∗i
(xi− x∗i )2+
n−1
∑
i=1
n
∑
k=i+1
δ 2g
δxi δxk
∣∣∣
x∗i
(xi− x∗i )(xk− x∗k)
(3.54)
Dabei wird vorausgesetzt, dass x⃗∗ und β im Standardnormalraum der Bedingung (3.35)
bzw. im Normalraum der Bedingung β = min(xxm) entsprechen, d. h. der Bemessungs-
punkt x⃗∗ ist der Punkt auf der Grenzzustandsfläche mit der kürzesten Entfernung zum
Mittelwertvektor x⃗m. In Ergänzung zu der Approximation durch eine Tangentialebene
(Gleichung (3.26)) werden als zusätzliche wichtige Informationen die Krümmung der
Fläche im Bemessungspunkt x⃗∗ und die Dimension des durch den Variablenvektor auf-
gespannten Raums berücksichtigt. Die Bedeutung der Krümmung für die Berechnung
der Versagenswahrscheinlichkeit wurde bereits in den Bildern 3.6 und 3.7 veranschau-
licht. Die Bedeutung der Dimension des durch den Basisvariablenvektor aufgespannten
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Bild 3.7: Schematische Darstellung der Integrationsbereiche entsprechend den Glei-
chungen (3.7), (3.37) und (3.38) [131]
Raums kann man sich mit folgendem Gedankenmodell verdeutlichen. Der Inhalt des
Wahrscheinlichkeitshügels beträgt unabhängig von der Dimension immer Eins. Der pro-
zentuale Anteil des Volumens einer in den Wahrscheinlichkeitshügel eingeschriebenen
Kugel mit dem Radius R am Gesamtinhalt des Wahrscheinlichkeitshügels ist somit in ei-
nem dreidimensionalen Raum größer als in einem Raum höherer Dimension. Man kann
sich diesen Sachverhalt auch mit zwei konzentrischen Kreisen und zwei konzentrischen
Kugeln anschaulich vergegenwärtigen. Zunächst soll die Versagenswahrscheinlichkeit
p f noch nicht berechnet werden. Stattdessen wird Gleichung (3.54) in die sogenannte
allgemeine Quadrikgleichung umgeformt:
gQ(⃗x) =
n
∑
i=1
n
∑
j=1
bi jxix j +
n
∑
k=1
ckxk + c0 = 0 (3.55)
Eine Quadrik ist, in Abhängigkeit von der Anzahl der Variablen, eine Kurve, Fläche oder
Hyperfläche zweiter Ordnung. Ihr Verlauf wird durch Nullsetzen einer quadratischen
Funktion beschrieben. Zunächst werden die Basisvariablen Xi in standardnormalverteil-
te Variablen Ui umgerechnet (Abschnitt 3.4.5). Das Koordinatensystem (u1,u2, . . . ,un)
wird um seinen Ursprung gedreht, so dass eine der Koordinatenachsen durch den Be-
messungspunkt x⃗∗ verläuft. In dem neuen Koordinatensystem besitzt der Bemessungs-
punkt ⃗ˆu∗ die Koordinaten (0,0, . . . ,β ). Die beschriebene Drehung wird mit der folgen-
den Transformation ausgeführt:
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U⃗ = D⃗ˆU (3.56)
Die Transformationsmatrix D4 ist eine orthogonale Matrix und kann mit dem Orthogo-
nalisierungsalgorithmus nach SCHMIDT bestimmt werden [36]. Ihre Spaltenvektoren
ergeben sich dann zu:
d⃗k =
f⃗k∥∥ f⃗k∥∥ = f⃗ 0k mit k = 1,2, . . . ,n (3.57)
Hierbei kann d⃗1 = α⃗β gesetzt werden. Die Komponenten des Vektors α⃗β =
(α1,α2, . . . ,αn) sind die Richtungskosinus des Vektors OX∗ = β im Koordinaten-
system (x1,x2, . . . ,xn) und invariant gegen Verdrehungen des Koordinatensystems.
Die Richtungskosinus können mit Gleichung (3.33) berechnet werden. Die Ableitun-
gen sind dabei für den Bemessungspunkt u⃗∗ auszuwerten. Die restlichen Spalten der
Transformationsmatrix ergeben sich aus Gleichung (3.57) mit:
f⃗k = e⃗k−
k−1
∑
l=1
f⃗ 0l (⃗eTk f⃗ 0l ) mit k = 2,3, . . . ,n (3.58)
Gleichung (3.58) bedeutet anschaulich, dass der neue Einheitsvektor f⃗k der Koordi-
natenachse uˆk als Linearkombination des Einheitsvektors e⃗k der Koordinatenachse xk
und der schon erzeugten neuen Einheitsvektoren f⃗1, f⃗2, . . . , f⃗k−1 der Koordinatenachsen
uˆ1, uˆ2, . . . , uˆn ausgedrückt wird. Nach Ausführung der Drehung des Koordinatensystems
erhält man für Gleichung (3.55):
gQ(⃗uˆ) =
n
∑
i=1
n
∑
j=1
mi juˆiuˆ j +
n
∑
k=1
nkuˆk + c0 = 0 (3.59)
Nach der Drehung gilt weiterhin:
δg
δ uˆi
∣∣∣
uˆ∗i
= 0 für i ∕= n (3.60)
Die später benötigten Hauptkrümmungen κi = 1/Ri der Grenzzustandsfläche g(⃗uˆ) = 0
im Bemessungspunkt u⃗∗ sind dann die Eigenwerte der charakteristischen Gleichung:
det
[(δgQ
δ uˆn
)−1
H− 1
R
E
]
(3.61)
4Matrizen werden durch doppelt unterstrichene Buchstaben gekennzeichnet.
76
Hierbei sind E die Einheitsmatrix und H die Matrix der zweiten und gemischten Ablei-
tungen von Gleichung (3.59) – die sogenannte HESSE-Matrix [37] für i = 1,2, . . . ,n−1
und ergibt sich zu:
H =
⎛⎜⎜⎜⎜⎜⎝
δgQ
δ uˆ1δ uˆ1
δgQ
δ uˆ1δ uˆ2 . . .
δgQ
δ uˆ1δ uˆn−1
δgQ
δ uˆ2δ uˆ1
δgQ
δ uˆ2δ uˆ2 . . .
δgQ
δ uˆ2δ uˆn−1
.
.
.
.
.
.
.
.
.
.
.
.
δgQ
δ uˆn−1δ uˆ1
δgQ
δ uˆn−1δ uˆ2 . . .
δgQ
δ uˆn−1δ uˆn−1
⎞⎟⎟⎟⎟⎟⎠ (3.62)
Nun soll die Versagenswahrscheinlichkeit p f bestimmt werden:
pQf =
∫
gQ(⃗uˆ)<0
φ (⃗uˆ) d⃗uˆ (3.63)
Hierbei sind gQ(⃗uˆ) die im Bemessungspunkt quadratisch approximierte Zustandsglei-
chung und φ (⃗uˆ) die Dichtefunktion der Standardnormalverteilung. Da sich eine Lösung
des Integrals (3.63), d. h. eine exakte Berechnung des Wahrscheinlichkeitsinhalts der
Quadrik, schwierig gestaltet, sollen hier asymptotische Lösungen verwendet werden.
Nachfolgend werden nur die für eine praktische Berechnung notwendigen Gleichungen
angegeben, die Herleitung kann [28, 29] entnommen werden. Das Integral (3.63) kann
durch Substitution so umgeformt werden, dass sich ein sogenanntes asymptotisches La-
placeintegral ergibt, das für große Werte β gegen die exakte Lösung konvergiert. Bei
Zuverlässigkeitsbetrachtungen sind die zu berechnenden Versagenswahrscheinlichkei-
ten im Allgemeinen sehr klein und β im Vergleich sehr groß, so dass die Verwendung
von asymptotischen Lösungsverfahren geeignet ist. Für die Laplaceintegrale sind in der
Literatur [26] Lösungen beschrieben, so dass sich als Näherung angeben lässt:
pQf ≈ Φ(β ) ∣J∣−1/2 für β → ∞ (3.64)
Hier ist J eine von β unabhängige Größe, die nur von den ersten und zweiten Ableitun-
gen im Bemessungspunkt abhängt. BREITUNG gibt in [28, 29] folgende Gleichung als
Näherungslösung für den Betrag von J an:
∣J∣=
n−1
∏
j=1
(1−κi, j) (3.65)
Hierbei sind κi, j die der Größe nach geordneten Hauptkrümmungen von g(⃗u) = 0 im
Bemessungspunkt. Diese Hauptkrümmungen κi = 1/Ri wurden bereits als Eigenwerte
der charakteristischen Gleichung (3.61) ermittelt und können sofort für die Berechnung
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von J verwendet werden. Für die Versagenswahrscheinlichkeit erhält man als Näherung
schließlich:
pQf ≈ Φ(−β )
n−1
∏
i=1
(1−βκi)−1/2 (3.66)
Der obige Schätzer für die Versagenswahrscheinlichkeit ist vom Abstand der Grenzzu-
standsfunktion vom Koordinatenursprung und von den Hauptkrümmungen im Bemes-
sungspunkt abhängig. Er berücksichtigt näherungsweise einen gekrümmten Verlauf der
Grenzzustandsfunktion g(⃗u) = 0 und die Dimension des Raumes.
Zur Vereinfachung der Integration kann man anstelle der allgemeinen Quadrik nach
Gleichung (3.55) für die Approximation der Grenzzustandsfläche im Bemessungspunkt
auch sogenannte Stützparaboloide verwenden. In [131] wird die Berechnung für einen
Paraboloid bzw. Rotationsparaboloid und eine Schmiegekugel gezeigt. Für die Berech-
nung der Versagenswahrscheinlichkeit werden Tabellen als Hilfsmittel angegeben. Wei-
terhin wird in [131] ein verbesserter Sicherheitsindex eingeführt. Wie bereits mehrfach
angesprochen ist der einfache Sicherheitsindex β bezüglich der Versagenswahrschein-
lichkeit unterschiedlich informativ. Dies gilt insbesondere, wenn keine Verteilungsan-
nahmen für die Basisvariablen getroffen werden. Aber selbst bei korrekter Berücksich-
tigung der Basisvariablen ist der einfache Sicherheitsindex β nicht dimensionsinvari-
ant, wie weiter oben anhand der im Standardnormalraum eingeschriebenen Hyperkugel
gezeigt wurde (siehe auch [49]). Die Entfernung zwischen Koordinatenursprung und
Grenzzustandsgleichung ist deshalb nur dann ein direktes Maß für den Volumenanteil
des Wahrscheinlichkeitshügels für den g(⃗u) < 0 gilt, d. h. der Versagenswahrschein-
lichkeit, wenn die Grenzzustandsfunktion nicht gekrümmt (also eine Hyperebene) ist.
Nur in diesem Fall gilt die Beziehung pLf = Φ(−β ). Wird die Versagenswahrscheinlich-
keit unter Berücksichtigung der Krümmung der Grenzzustandsfläche und der Dimensi-
on des durch den Vektor der Basisvariablen aufgespannten Raums berechnet (z. B. mit
den SORM-Methoden oder einer Monte-Carlo-Simulation), lässt sich ein verbesserter
Sicherheitsindex (generalised reliability index) mit folgender Beziehung ermitteln:
βE =−Φ−1(p f ) (3.67)
Hierbei ist Φ−1 die inverse Standardnormalverteilung. Bezieht man den verbesserten Si-
cherheitsindex βE auf den einfachen Sicherheitsindex β erhält man mit ρ = βE/β einen
Korrekturfaktor, der die Krümmung von g(u) = 0 und die Dimension des aufgespann-
ten Raums berücksichtigt. Die Beziehung βE = ρ ⋅ β lässt sich dabei geometrisch als
eine Parallelverschiebung der im Bemessungspunkt u∗ approximierten Tangentialebene
darstellen (Bild 3.8). Das Verschiebungsmaß ∆ veranschaulicht somit den Fehler infolge
Linearisierung der Grenzzustandsfläche.
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Bild 3.8: Allgemeiner (äquivalenter) Sicherheitsindex [131]
3.5 Level-I-Verfahren
Bei den Level-I-Verfahren wird die erforderliche Zuverlässigkeit durch die Verwendung
von Teilsicherheitsbeiwerten erreicht. Ziel ist dabei mit der Zuverlässigkeitstheorie ein
Normenformat sowie einen Satz von Teilsicherheits- und Kombinationsbeiwerten zu fin-
den, um für eine Gruppe gleichartiger Bauwerke eine vorgegebene, untere Zuverlässig-
keitsgrenze und ein möglichst einheitliches Zuverlässigkeitsniveau sicherzustellen. Als
Bewertungsmaßstab für die Zuverlässigkeit kommen dabei die Versagenswahrschein-
lichkeit p f und der Sicherheitsindex β infrage. Die Level-III- und Level-II-Verfahren
können somit verwendet werden, um die Teilsicherheitsbeiwerte der Level-I-Verfahren
zu ermitteln und zu kalibrieren.
Ein wichtiger Schritt zur Einführung der Level-I-Verfahren in die aktuelle Normung war
die Formulierung der CEB/FIP Mustervorschrift [39, 123]. In dieser Norm wurde die
Sicherheitstheorie, die im CEB Bulletin No 112 [102] veröffentlicht wurde und sich auf
die semiprobabilistische Bestimmung von Teilsicherheitsbeiwerten konzentrierte, erst-
mals umgesetzt. Die Nachweise haben die allgemeine Form:
Sd < Rd (3.68)
Hierbei sind Sd die Bemessungswerte der Einwirkungen und Rd die Bemessungswerte
des Widerstands. In Gleichung (3.68) wird allgemein gefordert, dass die infolge der Be-
lastungen auftretenden Schnittkräfte nicht größer sein dürfen als die zugeordneten Wi-
derstandswerte. Die Bemessungswerte der Schnittkräfte werden mit Lastfaktoren und
Kombinationsbeiwerten aus den charakteristischen Werten der Einwirkungen ermittelt.
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Die Bemessungswerte des Widerstands werden dagegen mittels Division durch die Teil-
sicherheitsbeiwerte für Baustoffe ermittelt. Es werden zwei Grenzzustände definiert: die
Grenzzustände der Tragfähigkeit (z. B. das Erreichen der Grenze des statischen Gleich-
gewichts des Tragwerks, Übergang des Tragwerks in ein kinematisches System, Errei-
chen der Festigkeit in bestimmten Querschnittsbereichen) und die Grenzzustände der
Gebrauchstauglichkeit (z. B. Funktionsbeeinträchtigungen durch Rissbildung, Formän-
derung oder Schwingungen).
Diese grundsätzlichen Festlegungen sind auch für die aktuellen Normen unverändert
gültig [7, 12]. Im Grenzzustand der Tragfähigkeit und im Grenzzustand der Gebrauchs-
tauglichkeit sind nachzuweisen, dass Ed ≤ Rd bzw. Ed ≤Cd ist. Hierbei sind Ed , Rd der
Bemessungswert der Einwirkung bzw. des Widerstands und Cd der Nennwert oder eine
Funktion des Tragverhaltens im Gebrauchszustand, bezogen auf die Anforderungen wie
z. B. maximale Durchbiegungen oder Spannungen. Das gesamte Normenformat der Eu-
rocodes ist an anderer Stelle bereits ausführlich erläutert worden [23, 60, 106, 107, 111],
deshalb soll nachfolgend nur kurz auf die Bestimmung von Teilsicherheitsbeiwerten ein-
gegangen werden.
Eine Lösung nach der Zuverlässigkeitstheorie ist dann gefunden, wenn die Wichtungs-
faktoren αi bekannt sind. Zur Lösung dieses Problems wird im Sicherheitskonzept des
Eurocodes ein Näherungsverfahren verwendet. Die Wichtungsfaktoren dürfen auf der
Widerstandsseite zu αR =+0,8 und auf der Einwirkungsseite zu αE =−0,7 angenom-
men werden, wenn das Verhältnis der zugehörigen Standardabweichungen innerhalb der
Grenzen 0,16< σE/σR < 7,6 liegt [12,138]. Ist diese Bedingung nicht eingehalten, soll-
te nach Eurocode für die Seite mit der größeren Streuung ein Wert α =±1,0 und für die
Seite mit der geringeren Streuung ein Wert α = ±0,4 angenommen werden. Die Emp-
fehlungen für die Wichtungsfaktoren überschätzen (auf der sicheren Seite liegend) die
Gesamtstreuung, da die Bedingung ∑α2 = 1 nicht eingehalten wird, d. h. es werden –
mathematisch nicht korrekt – Quadratsummen größer als Eins zugelassen.
Wenn die Wichtungsfaktoren und die statistischen Parameter der Basisvariablen auf
der Einwirkungs- und Widerstandsseite bekannt sind, können mit einem Zielwert für
den Zuverlässigkeitsindex unter Verwendung von Gleichung (3.30) die Bemessungs-
werte bestimmt werden. Im Anhang C des Eurocodes sind auch Gleichungen für log-
normalverteilte und gumbel-verteilte Basisvariablen angegeben. Die Gleichungen für
die normalverteilten Bemessungswerte lauten:
Rd = µR−αR β σR (3.69)
Ed = µE −αE β σE (3.70)
Die Teilsicherheitsbeiwerte werden als Quotienten aus den Bemessungswerten und den
sogenannten „repräsentativen Werten“ oder charakteristischen Werten ermittelt. Diese
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Werte haben entweder eine definierte Über- oder Unterschreitungswahrscheinlichkeit
(meist auf der Widerstandsseite 5%-Quantilwerte und auf der Einwirkungsseite 98%-
Quantilwerte) oder sind als Nennwerte definiert. Die Teilsicherheitsbeiwerte ergeben
sich damit auf der Widerstandsseite zu:
γR =
rk
rd
=
µR− kn σR
µR−αR β αR (3.71)
Hierbei sind rk, rd der charakteristische bzw. Bemessungswert der Widerstandsgröße;
µR der Mittelwert der Widerstandsgröße; σR die Standardabweichung der Widerstands-
größe; kn der Quantilbeiwert; β ein Zielwert für den Sicherheitsindex und αR =+0,8 der
– im semiprobabilistischen Kontext der Norm – konstante Wichtungsfaktor für die Wi-
derstandsseite. Auf der Einwirkungsseite ergeben sich die Teilsicherheitsbeiwerte zu:
γE =
ed
ek
=
µE −αE β αE
µE − kn σE (3.72)
Hierbei sind ek, ed der charakteristische bzw. der Bemessungswert der Einwirkungen;
µE der Mittelwert der Einwirkungsgröße; σE die Standardabweichung der Einwirkungs-
größe; kn der Quantilbeiwert und αE =−0,7 der – im semiprobabilistischen Kontext der
Norm – konstante Wichtungsfaktor für die Einwirkungsseite.
Über sogenannte Kombinationsbeiwerte Ψ0 wird berücksichtigt, dass im Falle meh-
rerer Lasten die Wahrscheinlichkeit relativ gering ist, dass alle Lasten gleichzeitig im
Bezugszeitraum T mit ihrem Bemessungswert wirken. Eurocode definiert die Kom-
binationsbeiwerte allgemein als Verhältnis der Lasteinwirkung der Begleiteinwirkung
zur Lasteinwirkung der Leiteinwirkung (Ψ0 = FBegleiteinwirkung/FLeiteinwirkung). In An-
hang C des Eurocodes werden für zwei veränderliche Einwirkungen Gleichungen für
die Bestimmung der Kombinationsbeiwerte angegeben. Den Ausdrücken liegen folgen-
de Annahmen zugrunde: Die beiden zu kombinierenden Einwirkungen sind voneinan-
der stochastisch unabhängig; der Grundzeitraum ist für jede Einwirkung eine konstante
Größe; die Einwirkungsgrößen sind während der Grundzeiträume konstant; die Größen
der Einwirkungen in den jeweiligen Grundzeiträumen sind nicht korreliert. In Eurocode
ist folgender allgemeiner Ausdruck zur Ermittlung des Kombinationsbeiwerts angege-
ben:
Ψ0 =
F−1s
[
Φ(0,4β ′)N1
]
F−1s
[
Φ(0,7β )N1
] mit β ′ = Φ−1 [Φ(−0,7β )/N1] (3.73)
Hierbei sind Fs(.) die Wahrscheinlichkeitsverteilung der Extremwerte der Begleiteinwir-
kung im Bezugszeitraum T , Φ die Verteilungsfunktion der Standardnormalverteilung,
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T1 der größere der Grundzeiträume der zu kombinierenden Einwirkungen und N1 eine
ganzzahlige Näherung für das Verhältnis T1/T . Für zwei normalverteilte Einwirkungen
vereinfacht sich der Ausdruck (3.73) näherungsweise zu:
Ψ0 =
1+(0,28β −0,7lnN1)V
1+0,7βV (3.74)
Hierbei ist V der Variationskoeffizient der Begleiteinwirkung im Bezugszeitraum.
3.6 Zuverlässigkeit von Tragwerken
Tragwerke bestehen allgemein aus einer Reihe von einzelnen Tragelementen, die entwe-
der in statisch bestimmter oder in statisch unbestimmter (redundanter) Form zu Tragsys-
temen zusammengesetzt sind. Weiterhin gibt es Bauteile, die ihre Tragfähigkeit aufgrund
von verschiedenen Versagensarten erreichen können (z. B. bei punktgestützten Platten
mit Durchstanzbewehrung: Durchstanzen innerhalb und außerhalb des durchstanzbe-
wehrten Bereichs, Maximaltragfähigkeit und Biegeversagen). Tragwerke und Bauteile
mit verschiedenen Versagensarten werden im Kontext einer Zuverlässigkeitsbetrachtung
gleich behandelt. Nachfolgend soll deshalb aus Gründen der Einfachheit zunächst nur
von Tragwerken die Rede sein. Statisch bestimmte Tragwerke oder statisch unbestimmte
Tragwerke mit sehr sprödem Werkstoffverhalten können als Seriensysteme oder Ket-
tensysteme abgebildet werden (Bild 3.9 a). Bei diesen Systemen wird vorausgesetzt,
dass das Versagen einer einzelnen Komponente zu einem Systemversagen führt. Sta-
tisch unbestimmte oder statisch bestimmte Systeme mit sehr duktilem Werkstoffverhal-
ten können dagegen durch sogenannte Parallelsysteme abgebildet werden (Bild 3.9 b).
Bei diesen Tragwerken kommt es zum Systemversagen, wenn mehrere Komponenten
gleichzeitig ihre maximale Tragfähigkeit erreichen. Ein Beispiel für ein Parallelsystem
ist ein Rahmentragwerk, in dem mehrere plastische Gelenke einen Kollapsmechanismus
ausbilden. Das Tragverhalten eines tatsächlichen Tragwerks lässt sich im Allgemeinen
nicht direkt einem Serien- oder Parallelsystem zuordnen, sondern kann meist nur als
Kombination der beiden Modellen beschrieben werden [23, 110].
Das Eintreten eines Ereignisses kann durch BOOLE’sche Variablen5 B beschrieben wer-
den. Es wird definiert, dass B beim Eintreten eines Ereignisses den Wert Eins und bei
Nichteintreten den Wert Null hat. Anstelle des allgemeinen Ereignisses B werden die Er-
eignisse „Überleben“ S und „Versagen“ F eingeführt. Der Zustand eines Systems kann
mit sogenannten Systemfunktionen SY beschrieben werden, die ebenfalls BOOLE’sche
Variablen darstellen und sich aus m einzelnen Komponenten S⃗ = (S1,S2, . . . ,Sm)T bzw.
F⃗ = (F1,F2, . . . ,Fm)T zusammensetzten [110]. Hier sollen nur die Systemfunktionen für
5Eine BOOLE’sche Variable kann nur zwei Zustände annehmen: Eins („wahr“) oder Null („falsch“).
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a)Kettensystem
Tragwerke: S
S
S
Modell:
S
b) Parallelsystem
Bild 3.9: Schematische Darstellung eines Ketten- und Parallelsystems [23]
ein reines Serien- bzw. Parallelsystem genannt werden. Die Entwicklung von System-
funktionen, auch für komplizierte Systeme, ist ausführlich in [110] dargestellt. Die Sys-
temfunktion des reinen Seriensystems ergibt sich für das Ereignis „Überleben“ zu:
SY S(S) =
m
∏
i=1
Si (3.75)
und für das reine Parallelsystem ergibt sich folgende Gleichung für das Ereignis „Über-
leben“:
SY P(S) = 1−
m
∏
i=1
(1−Si) (3.76)
Hierbei sind SY S(S), SY P(S) die Systemfunktionen für das Serien- bzw. Parallelsys-
tem und Si die BOOLE’sche Variable für die Komponente i. Aus den Gleichungen lässt
sich ableiten, dass ein Parallelsystem genau dann intakt ist, wenn mindestens eine Kom-
ponente intakt ist (Si = 1), wohingegen ein Seriensystem genau dann intakt ist, wenn
alle Komponenten intakt sind. Für die einfachen Fälle des Serien- und Parallelsystems
können die Gleichungen (3.75) und (3.76) direkt zur Bestimmung der Versagenswahr-
scheinlichkeit verwendet werden. Für ein Seriensystem kann im Falle stochastischer Un-
abhängigkeit zwischen den möglichen Versagensereignissen die Systemversagenswahr-
scheinlichkeit eines aus m Komponenten bestehenden Systems mit folgender Beziehung
bestimmt werden:
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pSf = p
(
m∪
i=1
(gi < 0)
)
= 1−
m
∏
i=1
(1− p f ,i) (3.77)
Für ein Seriensystem mit vollständiger stochastischer Abhängigkeit zwischen den mög-
lichen Versagensereignissen ergibt sich die Systemversagenswahrscheinlichkeit zu:
pSf = max p f ,i (3.78)
Da in einem realen Tragwerk weder vollständige stochastische Abhängigkeit noch voll-
ständige Unabhängigkeit zwischen den Versagensereignissen vorliegt, kann Gleichung
(3.77) als obere Schranke und Gleichung (3.78) als untere Schranke für die Systemver-
sagenswahrscheinlichkeit angesehen werden.
Für das ideale Parallelsystem ergibt sich bei stochastisch unabhängigen Versagensereig-
nissen für die Systemversagenswahrscheinlichkeit:
pPf = p
(
m∩
i=1
(gi < 0)
)
=
m
∏
i=1
p f ,i (3.79)
und für vollständige stochastische Abhängigkeit zwischen den möglichen Versagenser-
eignissen:
pPf = min p f ,i (3.80)
Gleichung (3.79) ist dabei eine unter Schranke für die Systemversagenswahrscheinlich-
keit eines Parallelsystems und Gleichung (3.80) eine obere Schranke.
Für Korrelationskoeffizienten ρi j < 0,8 kann gezeigt werden, dass die Zuverlässigkeit
von Seriensystemen mit der Gleichung (3.77) genügend genau berechnet werden kann
[142]. Auf die Grenzen der Zuverlässigkeit von reinen Parallelsystemen wirkt sich die
Korrelation und auch die Zahl der Versagenskomponenten stärker aus. Reine Parallelsys-
teme haben aber für baupraktische Problemstellungen weitaus geringere Bedeutung.
Für das reine Seriensystem lassen sich die Schranken nach den Gleichungen (3.77) und
(3.78) weiter eingrenzen. DITLEVSEN schlägt z. B. in [50] folgende Grenzen vor:
p(F1)+
m
∑
i=2
max
{
p(Fi)−
i−1
∑
j=1
p(Fi∩Fj),0
}
≤ pSf ≤
m
∑
i=1
p(Fi)−
m
∑
i=2
max
j<i
p(Fi∩Fj)
(3.81)
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In der Ungleichung (3.81) ist nun neben den Versagenswahrscheinlichkeiten der einzel-
nen Komponenten lediglich die Wahrscheinlichkeit für das gleichzeitige Versagen von
zwei Komponenten p(Fi ∩Fj) enthalten. Diese lässt sich durch ein zweidimensionales
Integral (die standardisierte zweidimensionale Normalverteilung) berechnen:
p(Fi∩Fj) = p(gi < 0∩g j < 0) = Φ(−βi,−β j,ρi j) =
∫ −βi
−∞
∫ −β j
−∞
φ(ui,u j,ρi j)duidu j
(3.82)
DITLEVSEN gibt in [50] zur näherungsweisen Berechnung des zweidimensionalen In-
tegrals eine obere und untere Grenze an:
p(Fi∩Fj)≤ Φ(−βi)Φ
⎛⎝−β j−ρi jβi√
1−ρ2i j
⎞⎠+Φ(−β j)Φ
⎛⎝−βi−ρi jβ j√
1−ρ2i j
⎞⎠ (3.83)
p(Fi∩Fj)≥ max
⎧⎨⎩Φ(−βi)Φ
⎛⎝−β j−ρi jβi√
1−ρ2i j
⎞⎠ ,Φ(−β j)Φ
⎛⎝−βi−ρi jβ j√
1−ρ2i j
⎞⎠⎫⎬⎭ (3.84)
Zur Berechnung von p(Fi∩Fj) in der unteren Schranke der Ungleichung (3.81) ist Glei-
chung (3.83) zu verwenden und für die Berechnung der oberen Schranke kann Glei-
chung (3.84) benutzt werden. Die Reihenfolge der Versagenskomponenten Fi in den
Ungleichungen von DITLEVSEN beeinflusst die Werte der Grenzen. Durch geschickte
Wahl der Komponentenreihenfolge können die Grenzen möglichst dicht zusammenge-
legt werden. Anstelle der von DITLEVSEN vorgeschlagenen, relativ engen Eingrenzung
der Systemzuverlässigkeit genügt es für praktische Anwendungen bei nicht allzu großer
Korrelationen zwischen den Versagenskomponenten (ρi j < 0,8) die Abschätzung der
Versagenswahrscheinlichkeit mit Gleichung (3.77) vorzunehmen. Wenn sich die Versa-
genswahrscheinlichkeiten, wie bei praktischen Anwendungsfällen oftmals üblich, zwi-
schen den einzelnen Komponenten deutlich voneinander unterscheiden, liegen die Gren-
zen (3.77) und (3.78) ebenfalls ausreichend dicht zusammen.
3.7 Statistische Parameter für die Zuverlässigkeitsbetrachtungen
3.7.1 Allgemeines zur Parameterschätzung
Bei der Berechnung der Versagenswahrscheinlichkeit p f fasst der Vektor der Basisva-
riablen X⃗ die unsicheren Größen wie Einwirkungen und Festigkeiten zusammen (vgl.
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Gleichung (3.7)). Dem Vektor der Basisvariablen X⃗ ist die Parametermatrix Θ zugeord-
net, die z. B. die Mittelwerte und Standardabweichungen oder andere Verteilungspara-
meter der Komponenten von X⃗ enthält. In aller Regel müssen die Parameter Θi j aus
statistischen Beobachtungen mit beschränktem Umfang durch Punktschätzungen Θˆi j er-
mittelt werden. Ein Punktschätzer für den Erwartungswert E(Xi)=mXi ist beispielsweise
der Stichprobenmittelwert x und für die Standardabweichung σXi die empirische Stan-
dardabweichung s. Nur wenn der Stichprobenumfang gegen unendlich tendiert, ist die
Schätzung Θˆi j exakt. Bei der praktischen Anwendung wird trotzdem meist die Parame-
termatrix Θi j durch ihre Punktschätzung Θˆi j ersetzt. Dadurch werden die berechneten
Zuverlässigkeiten unbestimmt [143].
Bei endlichem Stichprobenumfang n können Konfidenzintervalle berechnet werden. Die
Wahrscheinlichkeit, dass ein Wert innerhalb des Intervalls liegt, beträgt dann 1−α:
p
[
kuj (⃗xi)≤ Θi j ≤ koj (⃗xi)
]
= 1−α (3.85)
Hierbei ist k j(⃗xi) eine vom zufälligen Beobachtungsvektor x⃗i =(x1,x2, . . . ,xn)T abhängi-
ge Funktion, so dass das Konfidenzintervall ebenfalls ein Zufallsintervall ist und für jede
Stichprobe anders ausfallen kann. Verwendet man nun für die Matrix Θ die jeweils un-
günstigsten bzw. günstigsten Konfidenzgrenzen, lässt sich eine untere und obere Grenze
für die Zuverlässigkeit angeben und man kann folgende Aussage treffen:
p
(
puf ≤ p f ≤ pof
)
= 1−α (3.86)
Der untere Wert puf kann jedoch in Abhängigkeit der Güte der Stichprobeninformation
und der gewählten Konfidenzwahrscheinlichkeit deutlich vom exakten Wert abweichen.
Der untere Grenzwert ist somit kaum ein sinnvolles Maß für die Zuverlässigkeit, da er
durch die spezielle Parameterwahl in die ungünstige Richtung verschoben wurde. Die
systematische Unterschätzung der Zuverlässigkeit bei vorgegebener Wahrscheinlichkeit
1−α kann nur durch die Berücksichtigung von mehr Daten begrenzt werden. Für die
Festlegung der Wahrscheinlichkeit 1−α gibt es zudem keine objektiven Kriterien.
Eine andere Möglichkeit besteht in der Anwendung der BAYES’schen Zuverlässigkeits-
theorie. Dabei wird der Satz von BAYES [24] für die Verbesserung der Schätzung der
Zuverlässigkeit verwendet. Der Satz lässt sich wie folgt formulieren
f ′′(Θi j) = N ⋅L(Θi j ∣⃗xi) ⋅ f ′(Θi j) (3.87)
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Hierbei sind f ′(Θi j) die Dichtefunktion der Priorverteilung; L(Θi j ∣⃗xi) die Likelihood-
funktion6 von der Stichprobe x⃗i = (xi,1,xi,2, . . . ,xi,n)T , die lokal gewonnene Informatio-
nen enthält (z. B. Festigkeiten von Baustoffproben); f ′′(Θi j) die gesuchte Posterioridich-
te und N ein normalisierender Faktor. Statistisch interpretiert enthält die Priorverteilung
Vorinformationen über den zu schätzenden Parameter Θi j, die in Form einer möglichen
Wahrscheinlichkeitsdichte f ′(Θi j) für Θi j berücksichtigt werden. Dabei ist Θi j eine Zu-
fallsgröße (z. B. der gesuchte Mittelwert der Betondruckfestigkeit) und f ′(Θi j) ist eine
aus Vorschriften vorliegende oder aus eigener Erfahrung gewonnene Dichtefunktion –
z. B. kann ein Betonwerk aus dem laufenden Produktionsprozess die Erfahrung besitzen,
dass die Festigkeit des Betons mit dem Mittelwert m0 und der Standardabweichung σ0
normalverteilt ist. Die Priorverteilung für den Parameter Θi j ist somit als Dichtefunkti-
on darstellbar. Liegen keine Vorinformationen vor, so kann für f ′(Θi) eine sogenannte
diffuse Priorverteilung (Gleichverteilung) angenommen werden. Für eine Verbesserung
der Priorverteilung kann eine beobachtete Stichprobe x⃗i verwendet werden, dabei wird
angenommen das Θi j ein Parameter der Stichprobe ist. Für stochastisch unabhängige
Daten ist die Likelihoodfunktion das Produkt der bedingten Verteilungsdichten des Be-
obachtungsvektors x⃗i (z. B. [137]):
L(Θi j ∣⃗xi) = fXi(xi,1∣Θi j) fXi(xi,2∣Θi j) . . . fXi(xi,n∣Θi j) (3.88)
Die Likelihoodfunktion gibt in diesem Fall die Wahrscheinlichkeit für die Zugehörig-
keit des Parameters Θi j zu der gegebene (d. h. beobachtete) Stichprobe x⃗i an. Mit der
Likelihoodfunktion und der Priorverteilung f ′(Θi j) kann dann mit Gleichung (3.87)
die Dichte der Posteriorverteilung berechnet werden. Mit der bekannten Dichtefunktion
lässt sich näherungsweise der Erwartungswert für den Parameter Θi j (z. B. der Mittel-
wert der Betondruckfestigkeit) als BAYES-Schätzer Θˆi j berechnen:
Θˆi j = E(Θi j ∣⃗xi) =
∫ +∞
−∞
Θi j f ′′(Θi j)dΘi j (3.89)
Die angegebene Gleichung kann nur dann einfach gelöst werden, wenn Prior- und Li-
kelihoodfunktion konjungiert sind, d. h. eine solche Form haben, dass die Posteriorver-
teilung wieder eine bekannte Verteilung ist. Einige natürlich konjungierte Verteilungen
können z. B. [137] oder [143] entnommen werden. Dort sind auch die Parameter der
Posteriorverteilungen direkt angegeben, so dass die Gleichung (3.89) nicht mehr gelöst
werden muss. Für nicht-konjungierte Funktionen muss die Berechnung der Erwartungs-
werte numerisch erfolgen.
6Eine bekannte Dichte fX(x) wird durch ihre Parameter u⃗ beschrieben. Die Likelihoodfunktion L(⃗x∣⃗u)
berechnet nun die (bedingte) Wahrscheinlichkeit für das Auftreten der Stichprobe x⃗ = x1,x2, . . . ,xn
bei gegebenen Parametern u⃗.
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Wenn die Verteilung der Posteriorverteilung bekannt ist, kann für die Zufallsgrößen Xi
die sogenannte BAYES’sche Verteilungsdichte berechnet werden:
hXi(xi∣⃗xi) =
∫
Θi
fXi(xi∣Θi) f ′′(Θi∣⃗xi)dΘi (3.90)
Die Dichte hXi(xi∣⃗xi) berücksichtigt die Streuung von Θi und hängt nur noch von den Pa-
rametern der Posteriordichte f ′′(Θi) ab. Mit zunehmendem Stichprobenumfang x⃗i nähert
sich die Streuung von hXi(xi∣⃗xi) der Streuung der Zufallsgröße Xi bei bekannten Parame-
tern an (Dichtefunktion bei bekannten Parametern fXi(xi)). Für eine ganze Reihe von
statistischen Modellen ist die Integration in Gleichung (3.90) möglich. Dies gilt insbe-
sondere für die konjungierten Verteilungen. Die gesuchte Versagenswahrscheinlichkeit
berechnet sich dann zu:
p f = p(g(⃗x)< 0∣⃗xi für alle m Komponenten von X⃗) =
∫
g(⃗x)<0
hX⃗ (⃗x∣x)dx (3.91)
Hierbei sind m die Anzahl der Basisvariablen und x die Matrix der Stichproben x⃗i.
Die Bestimmung der Versagenswahrscheinlichkeit, d. h. die Berechnung des Integrals
in Gleichung (3.91), kann mit den in diesem Kapitel bereits beschriebenen Verfahren
der Zuverlässigkeitstheorie auf Level II oder III erfolgen.
Für die im nächsten Abschnitt vorgestellte Parameterrechnung zum Sicherheitsniveau
der Durchstanzgleichung für Fundamente nach DIN 1045-1:2008 werden nachfolgend
die für die Basisvariablen verwendeten probabilistischen Modelle beschrieben. Dabei
werden für die Parameterschätzung neben den konventionellen Methoden der bewerten-
den Statistik teilweise auch die Methoden der BAYES’schen Statistik genutzt.
3.7.2 Geometrische Abmessungen
Angaben zu den geometrischen Abmessungen von Stahlbetonbauteilen können dem Pro-
babilistic Model Code [103] entnommen werden. Die Angaben basieren auf umfangrei-
chen Sammlungen von Messwerten, die allerdings bei Erstellen dieser Arbeit nicht vor-
lagen. Die Angaben sind aber mit den Ergebnissen von Messungen an vier Gebäuden
Mitte der 70er-Jahre in München vergleichbar [118]. Es werden keine zeitabhängigen
Effekte betrachtet, da diese Phänomene (wie z. B. Kriechen oder Schwinden) immer
auf andere Ursachen wie das Lastniveau oder klimatische Bedingungen zurückzufüh-
ren sind. Die Erfassung solcher Effekte ist außerordentlich aufwändig und nur für die
Betrachtung spezieller Probleme sinnvoll [139].
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Nach Probabilistic Model Code ist die Streuung der geometrischen Abmessungen unab-
hängig von der Art der Bewehrung (schlaff oder vorgespannt); der Form des Querschnit-
tes (rechteckig, I-, T- oder L-förmig); der Betonfestigkeit; der Orientierung der Abmes-
sung (Dicke, Breite) und der Lage des Querschnitts (auflagernah, Feldmitte). Interessan-
terweise sind die Unterschiede in den Streuungen der geometrischen Abmessungen bei
Fertigteilen und auf der Baustelle hergestellten Bauteilen gering und dürfen vernachläs-
sigt werden. Für die geometrischen Abweichungen vom Sollwert (Y =X−Xnom) können
der Mittelwert und die Standardabweichung wie folgt angenommen werden:
0mm≤ µY = 0,003Xnom ≤ 3mm (3.92)
σY = 4mm+0,006Xnom ≤ 10mm (3.93)
Dabei wird vorausgesetzt, dass die geometrischen Abweichungen normalverteilt sind.
Die angegebenen Gleichungen sind für Bauteilabmessungen bis etwa 1 000 mm gül-
tig. Für größere Abmessungen lassen sich keine signifikanten Abhängigkeiten von Xnom
herleiten. Nach Meinung des Autors kann als pragmatische Lösung bei größeren Bau-
teilen mit konstanten Werten für den Mittelwert und die Standardabweichung gerechnet
werden. Diese Werte können mit den oben angegebenen Gleichungen für einen Wert
Xnom = 1000mm ermittelt werden, d. h. µY = 3mm und σY = 10mm. Bemerkenswert
ist, dass die im aktuellen Entwurf der DIN EN 13 670 – Ausführung von Tragwerken
aus Beton [19] angegebenen Ausführungstoleranzen gut mit den Werten der oben ge-
nannten Gleichungen übereinstimmen. Für Xnom = 1000mm errechnet beispielsweise
DIN EN 13 670 eine maximal zulässige Bauteiltoleranz von±19mm. Daraus ergibt sich
eine Standardabweichung von etwa σY = 11,6mm. Die Gleichung (3.93) ermittelt einen
nur geringfügig kleineren Wert von σY = 10mm. Nachfolgend werden die Gleichungen
(3.92) und (3.93) zur Ermittlung der stochastischen Parameter für die Stützenabmes-
sungen verwendet. Die Fundamentabmessungen werden dagegen vereinfacht als deter-
ministische Größen angesehen, da ihr Einfluss auf die Versagenswahrscheinlichkeit nur
sehr gering ist.
3.7.3 Statische Nutzhöhe
Als stochastische Parameter für die statische Nutzhöhe dürfen nach [103], wenn keine
anderen Informationen bekannt sind, folgende Werte angesetzt werden:
µY ≈ 10mm (3.94)
σY ≈ 10mm (3.95)
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Die Abweichungen werden als normalverteilt angesehen. Weitere statistische Untersu-
chungen, auch unter Berücksichtigung des jeweiligen Produktionsprozesses, sind unbe-
dingt erforderlich, um die Angaben zu verifizieren.
3.7.4 Bewehrungsstahl
Bewehrungsstahl wird in verschiedene Güteklassen eingeteilt. Die Bezeichnungen
z. B. nach Eurocode sind S 300, S 400 und S 500. Die Ziffern geben einen Mindestwert
für die Streckgrenze in Megapascal (MPa) an. Die wichtigste mechanische Eigenschaft
ist die Streckgrenze, die bei einer Dehnung von 0,2 % ermittelt wird. Die Spannungs-
Dehnungslinie kann für einen warmgefertigten Betonstahl bis zu einer Dehnung von
etwa 1 % bis 2 % mit einer bilinearen Beziehung beschrieben werden. Für kaltgefertig-
ten Stahl ist der Ansatz einer stetigen Kurve realistischer. Entsprechende Gleichungen
können der Literatur entnommen werden [27, 51]. Der Elastizitätsmodul (Tangential-
modul) kann mit einem Wert von E = 205GPa bis zum Erreichen der Streckgrenze als
konstant angenommen werden.
Die Streckgrenze X1 wird als Summe aus drei stochastisch unabhängigen, normalver-
teilten Zufallsgrößen X1 = X11 + X12 + X13 berechnet. Hierbei repräsentieren X11 ≈
N(µ11(∅),σ11) die globale Streuung aller Stahlwerke, X12 ≈ N(µ12,σ12) die Streuung
zwischen verschiedenen Produktionschargen und X13 ≈ N(µ13,σ13) die Streuung inner-
halb einer Charge. Hierbei sind µ1 = µ11 = fy,nom+2σ1 der Mittelwert der Streckgrenze
unter der Voraussetzung einer funktionierenden Produktionskontrolle; σ1 die Standard-
abweichung der Streckgrenze; σ11 = 19MPa, σ12 = 22MPa, σ13 = 8MPa die Standard-
abweichungen der Zufallsgrößen X11, X12, X13 und µ11, µ12 = 0, µ13 = 0 die Mittelwerte
der Zufallsgrößen X11, X12, X13. In dünnen Betonstahlstäben ist die Streckgrenze einer
Stahlcharge bedingt durch unterschiedliche Abkühlung größer als in dickeren Stäben.
Diese Beobachtung wird durch die Gleichung µ1(∅) = µ1 [0,87+0,13exp(−0,08∅)]
berücksichtigt. Hierbei ist ∅ der Stabdurchmesser. Die statistischen Kennwerte für den
Betonstahl können Tabelle 3.1 entnommen werden. Alle Eigenschaften dürfen dabei als
normalverteilt angenommen werden.
3.7.5 Betonfestigkeit
Die logarithmierte Betondruckfestigkeit ln fc ist normalverteilt, wenn der Mittelwert
und die Standardabweichung mit einem unendlich großen Stichprobenumfang geschätzt
werden kann. Im Allgemeinen ist der Stichprobenumfang jedoch begrenzt und es muss
angenommen werden, dass die Betondruckfestigkeit von der Produktionsstätte, der Jah-
reszeit usw. beeinflusst wird. Aus diesen Gründen müssen der Mittelwert und die Stan-
dardabweichung der Betondruckfestigkeit ebenfalls als Zufallsgrößen aufgefasst wer-
den. Die Parameter und ihre Verteilungen können mit der BAYES’schen Methode ge-
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Tabelle 3.1: Statistische Kennwerte für Betonstahl
Eigenschaft µ σ V ρi j
(MPa) (MPa) (–) As fy ft A10
Querschnittsfläche As mm2 nom. As – 0,02 1,00 0,50 0,35 0,00
Streckgrenze fy (MPa) fy,nom +2σ 30 – 1,00 0,85 −0,50
Zugfestigkeit ft (MPa) – 40 – 1,00 −0,55
Bruchdehnung A10 (%) – – 0,09 1,00
µ : Erwartungswert; σ : Standardabweichung; V : Variationskoeffizient; ρi j: Korrelationskoeffizient;
nom. As: nominale Stahlquerschnittsfläche; fy,nom: nominale Streckgrenze des Betonstahls
schätzt werden (Abschnitt 3.7.1). Für den Fall normalverteilter bzw. log-normalverteilter
Daten mit einer konjungierten Priorverteilung ergeben sich für den Fall, dass der Mittel-
wert und die Standardabweichung unbekannt sind, gamma-normalverteilte Prior- und
Posteriorverteilungen. Wenn eigene Versuchswerte mit den statistischen Kennwerten
x = m, n, s und v zur Verfügung stehen, können die statistischen Kennwerte der A-
Priori-Verteilung verbessert werden [137, 144]:
n′′ = n′+n (3.96)
v′′ = v′+ v+δ (n′) (3.97)
m′′n′′ = n′m′+nm (3.98)[
v′′s′′2 +n′′m′′2
]
=
[
v′s′2 +n′m′2
]
+
[
vs2 +nm2
]
(3.99)
Hierbei sind m der Mittelwert einer Stichprobe mit Umfang n und s die empirische Stan-
dardabweichung einer Stichprobe der Größe v+ 1; m′, n′, s′ und v′ die entsprechenden
Parameter der Priorverteilung; m′′, n′′, s′′ und v′′ die entsprechenden Parameter der Pos-
teriorverteilung; δ (n′) = 0 für n′ = 0 und δ (n′) = 1 für n′ > 0. Die Parameter für die
Priorverteilung können Tabelle 3.2 entnommen werden. Da die Varianz des Erwartungs-
wertes der Posteriorverteilung nur ein Schätzwert ist, kann der Erwartungswert der Pos-
teriorverteilung als t-verteilt angenommen werden (z. B. [137]). Der charakteristische
Wert der Betondruckfestigkeit ergibt sich somit zu:
fck = m′′+ tv′′,1−α s′′
√
1+
1
n′′
(3.100)
Hierbei sind tv′′,1−α der Quantilwert der zentralen t-Verteilung mit 1 − α als Ver-
trauensniveau für v′′ Freiheitsgrade und s′′
√
1+1/n′′ die Standardabweichung des
BAYES’schätzers für den Erwartungswert m′′. Für die Zuverlässigkeitsanalyse kann zur
Vereinfachung der Rechnung die gamma-normalverteilte Posteriorverteilung der Be-
tondruckfestigkeit in guter Näherung durch eine Log-Normalverteilung ersetzt werden,
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Tabelle 3.2: Parameter für die Priorverteilung der Betonfestigkeiten [103]
Betonart Güteklasse Parameter fcma σ fcm a fck
m′ n′ s′ v′ MPa MPa MPa
Liefer-
beton
C15 3,40 3,0 0,14 10 30,5 5,90 22,4
C25 3,65 3,0 0,12 10 39,0 6,45 29,9
C35 3,85 3,0 0,09 10 47,4 5,86 38,9
C45 3,98 3,0 0,07 10 53,8 5,17 46,2
C55 – – – –
Fertig-
teile
C15 – – –
C25 3,80 3,0 0,09 10 45,0 5,57 37,0
C35 3,95 3,0 0,08 10 52,2 5,74 43,9
C45 4,08 4,0 0,07 10 59,4 5,38 51,3
C55 4,15 4,0 0,05 10 63,6 4,11 57,3
fcm: mittlere Betondruckfestigkeit; σ fcm : Standardabweichung der mittleren Betondruck-
festigkeit; fck: 5%-Quantile der Betondruckfestigkeit; m′, n′, s′, v′: statistische Kennwer-
te der Priorverteilung; a bei vereinfachender Annahme einer Log-Normalverteilung für
die Priorverteilung
wenn n′′ v′′ > 10 gilt [103]. Als Mittelwert für die Log-Normalverteilung darf m′′ und
für die Standardabweichung s′′
√
n′′
n′′−1
v′′
v′′−2 angesetzt werden.
3.7.6 Eigengewicht
Das Eigengewicht der tragenden Konstruktion bleibt über die gesamte Lebenszeit im
Wesentlichen konstant. Die Eigenlasten nicht-tragender Bauteile (z. B. Bodenbeläge,
Trennwände, usw.) können sich dagegen verändern und müssen gegebenenfalls in der
Berechnung als veränderliche Lasten behandelt werden. Im Gegensatz zu anderen Ein-
wirkungen ist das Eigengewicht einfach und relativ genau zu bestimmen und die Streu-
ungen sind in der Regel gering. Abweichungen entstehen durch Streuungen der Wichte
und der Bauteilabmessungen. Als Verteilungstyp darf für die Wichte ebenso wie für
die Bauteilabmessungen eine Normalverteilung angesetzt werden. Anhaltswerte für den
Mittelwert und die Standardabweichung der Wichte sind in Tabelle 3.3 für verschie-
dene Baustoffe angegeben. Weitere Angaben können z. B. [103] oder [23] entnommen
werden. Als stochastische Kenngrößen für die Streuung der Abmessungen von Beton-
bauteilen können die Angaben in Abschnitt 3.7.2 verwendet werden.
Für die Parameterrechnung zur Überprüfung des Sicherheitsniveaus der Durchstanzglei-
chung für Fundamente nach DIN 1045-1:2008 wurde für den Mittelwert der ständigen
Lasten der charakteristische Normwert und für den Variationskoeffizient ein Wert von
0,10 angesetzt. Der relativ hohe Variationskoeffizient wurde in Anlehnung an [99] ge-
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Tabelle 3.3: Anhaltswerte für Mittelwert und Standardabweichung der Wichten von
Baustoffen nach [23]
Material µ V
(kN/m3) (–)
Beton
Normalbetona fck ≤ 16MPa 23,5 0,04
fck ≤ 35MPa 24,5 0,03
Leichtbetonb 9–20 0,05–0,15
Porenbetonb 7–15 0,05–0,15
Metalle
Stahl 78,5 < 0,01
Aluminium 28,0 < 0,03
Holz
Fichte, Tanne 4,4 ≈ 0,10
Kiefer, Föhre 5,1 ≈ 0,10
Buche 6,8 ≈ 0,10
Eiche 7,5 ≈ 0,10
µ : Mittelwert; V : Variationskoeffizient; a) ohne Bewehrung bei üblichen
Umgebungsbedingungen, für Stahlbeton ist der Wert um 1kN/m3 zu erhö-
hen. Für trockenen Beton kann der angegebene Wert um 1kN/m3 vermin-
dert werden, für Frischbeton sind die angegebenen Werte um 1kN/m3 zu
erhöhen. b) Hängt von Art und Herstellungsweise bzw. Festigkeitsklasse ab.
wählt, um die Streuung eventuell vorhandener Ausbaulasten, die im Unterschied zum
Probabilistic Model Code als ständige Lasten behandelt wurden, zu berücksichtigen.
3.7.7 Verkehrslasten im Hochbau
Die Verkehrslasten beinhalten nach Probabilistic Model Code alle Lasten, die bei der
normalen Nutzung von Gebäuden entstehen, also die Lasten durch Personen, bewegli-
che Einrichtungen einschließlich leichter, versetzbarer Trennwände und durch außerge-
wöhnliche Ereignisse wie z. B. Festveranstaltungen, Renovierungsarbeiten, usw. Diese
Lasten sind von unterschiedlicher Intensität und Änderungsfrequenz und generell als
vorwiegend ruhend anzunehmen [23]. Die räumliche Verteilung und die zeitliche Ver-
änderung sind Zufallsfelder bzw. Zufallsgrößen. Bezüglich der zeitlichen Änderungen
unterscheidet man langfristige (quasi-ständige) und kurzfristige Fluktuationen. Mit lang-
fristigen Fluktuationen Q(t) bezeichnet man die Änderungen, die mit Nutzer- oder Nut-
zungswechseln einhergehen, wohingegen kleine Fluktuationen den üblichen Änderun-
gen des Inventars und der wechselnden Besetzung mit Personen entsprechen. Die klei-
nen Fluktuationen sind im Allgemeinen vernachlässigbar. In bestimmten Zeitabständen
treten zusätzlich kurzfristige Lastspitzen auf (Personenversammlungen, Renovierungs-
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Bild 3.10: (a) Typischer zeitlicher Verlauf von Hochbaulasten und (b) Last als Zufalls-
feld und äquivalente gleichförmig verteilte Last (siehe z. B. [23])
arbeiten, usw.), die als kurzfristige oder transiente Belastungen P(t) bezeichnet werden.
Es ergibt sich somit der in Bild 3.10 a gezeigte charakteristische Verlauf [38, 136]. Zur
Erfassung der räumlichen Verteilung der Verkehrslasten können Zufallsfelder verwendet
werden:
W (x,y) = m+V +U(x,y) (3.101)
Hierbei sind m der für eine gegebene Art der Nutzung geltende globale Mittelwert, V
eine Zufallsgröße mit dem Mittelwert Null, die die Variation zwischen Stockwerken
und Bauwerken beschreibt und somit die unterschiedlichen Nutzungsgewohnheiten in-
nerhalb einer Nutzungsklasse erfasst und U(x,y) ein homogenes Zufallsfeld mit einem
Mittelwert von Null, das die Variation der Verkehrslasten auf einer Decke beschreibt. Die
Größen V und U(x,y) werden als stochastisch voneinander unabhängig angenommen.
Der Korrelationsradius ρ0 des Zufallsfeldes U(x,y) befindet sich in der Größenordnung
typischer Möbelabmessungen, d. h. etwa 0,5 m bis 1,0 m und ist definiert als:
ρ20 pi =
∫∫ +∞
−∞
ρ(ξ ,η)dξ dη (3.102)
Lastintensitäten in größerem Abstand als ρ0 können näherungsweise als unkorreliert
angesehen werden. Die Schnittgrößen ergeben sich nach der Elastizitätstheorie somit
für eine Einflussfläche i(x,y) zu:
S(A) =
∫
A
W (x,y)i(x,y)dA (3.103)
Eine über die Fläche A gleichförmig verteilte, äquivalente Last (EUDL – equivalent
uniformly distributed load), die die gleiche Beanspruchung innerhalb des Bauteils her-
vorruft wie die aktuelle Belastungssituation, kann wie folgt bestimmt werden:
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q =
∫
AW (x,y)i(x,y)dA∫
A i(x,y)dA
(3.104)
Diese äquivalente Gleichlast q ist zusammen mit einer an beliebiger Stelle anzuordnen-
den Einzellast Grundlage der meisten Lastvorschriften. Erwartungswert und Varianz der
äquivalenten Gleichlast berechnen sich zu:
E(q) = E(W (x,y)) = m (3.105)
Var(q) =
Var [
∫
AW (x,y)i(x,y)dA]∫
A i(x,y)dA
= σ2V +σ
2
U
A0
A
κ(A) (3.106)
Hierbei sind A die Einflussfläche (influence area) für das untersuchte Bauteil; κ(A) ein
Faktor zur Berücksichtigung von Lastkonzentrationen, der in Abhängigkeit der Einfluss-
fläche i(x,y) und der Art der Beanspruchung definiert wird [136] (z. B. für Endmoment
κ(A) ≈ 2,04, für Stützenlasten κ(A) ≈ 2,20 und für Feldmomente κ(A) ≈ 2,76 [122])
und A0 = piρ20 ist die sogenannte Korrelationsfläche (correlation area), innerhalb der
die einzelnen Lastpunkte des Zufallsfeldes U(x,y) als stark korreliert angesehen wer-
den. Nach HARRIS und COROTIS darf κ(A) für Bemessungszwecke konstant zu 2,2
angesetzt werden [77]. Die Empfehlung basiert auf einer Vergleichsrechnung in [122],
die zeigt, dass der Einfluss von κ(A) auf den Extremwert der Belastung im Nutzungs-
raum nur relativ gering ist. Der Korrelationsradius ρ0 kann in der Größenordnung
von etwa 1,0 m angenommen werden, das erlaubt die Annahme eines Zufallsfeldes
ohne Korrelation zwischen räumlich benachbarten Werten („weißes Rauschen“). Das
bedeutet, dass die Varianz von q durch den Reduktionsfaktor (piρ20 )/A κ(A) schnell
von σ2V + σ
2
U auf σ2V absinkt. Bei strikter Anwendung des Ansatzes für weißes Rau-
schen ergibt sich ρ0 = 1/
√
pi , so dass sich die Varianz der äquivalenten Gleichlast zu
Var(q) = σ2V +σ2Uκ(A)/A vereinfacht. Zwischen den verschiedenen Stockwerken inner-
halb eines Bauwerks sind die Zufallsgrößen V mit ρV = 0 . . .0,5 korreliert. Die Kova-
rianz von q für zwei sich nicht überlappende Flächen A1 und A2 desselben Stockwerks
ist:
Cov(q1,q2) = σ2V (3.107)
Die Verteilung von V ist in guter Näherung normal. Für die quasi-ständig wirkenden
Lasten beobachtet man dagegen eine ausgeprägte Tendenz zur Rechtsschiefe. Sie dür-
fen deshalb als gammaverteilt mit den Parametern E(q) = k/µU und Var(q) = k/µ2U
angenommen werden. Für die kurzfristigen (transienten) Fluktuationen gelten analoge
Überlegungen. Es kann ebenfalls eine äquivalente gleichförmig verteilte Last p definiert
werden. Die Standardabweichung darf in der gleichen Größe wie der Erwartungswert
angesetzt werden: E(p) =
√
Var(p) = µp. Daraus folgt, dass p exponentialverteilt ist.
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Gleichung (3.104) beschreibt die Größe der äquivalenten Gleichlast q des quasi-
ständigen Anteils der Verkehrslast zu einem beliebigen Zeitpunkt. Wenn während der
gesamten Nutzungsdauer kein Nutzerwechsel zu erwarten ist, kann die extremale Belas-
tung während der Nutzung als Quantilwert von q angegeben werden. Im Allgemeinen
ist jedoch von mehreren Nutzerwechseln auszugehen. Die dadurch bedingte zeitliche
Veränderung des quasi-ständigen Anteils der Verkehrslast kann als poissonverteilt ange-
sehen werden. Für eine Referenzzeit T kann somit die folgende Extremwertverteilung
angegeben werden:
Fq,max(x) = exp
[−λsT (1−Fq(x))] (3.108)
Hierbei sind Fq(x) die Verteilungsfunktion der quasi-ständigen Verkehrslasten, meist
wird eine Gammaverteilung gewählt; λs die Wiederkehrrate, die als Verhältnis aus Last-
änderung und Zeiteinheit definiert ist und T die geplante Nutzungsdauer des Gebäudes,
in der Regel 50 Jahre. Auch die transienten (kurzfristigen) Belastungen können durch
einen Poissonprozess beschrieben werden, so dass sich folgende Extremwertverteilung
ergibt:
Fp,max(x) = exp
[−νtT (1−Fp(x))] (3.109)
Hierbei sind Fp(x) die Verteilungsfunktion der transienten Verkehrslasten. Da die Varia-
tionskoeffizienten der transienten Verkehrslasten nahe Eins liegen, wird als Verteilung
eine Exponentialverteilung gewählt; νt die Wiederkehrrate (Laständerung pro Zeitein-
heit) und T eine Zeitdauer, die abhängig von dem zur Bildung der Lastkombinationen
gewählten Modell ist. Als erste Näherung darf T = 1/λs gewählt werden, d. h. T ent-
spricht der durchschnittlichen Bezugsdauer eines Nutzers.
Für die Ermittlung der maximalen Last während der gesamten Nutzungszeit sind die
Lasten der quasi-ständigen und der transienten Verkehrslasten zu überlagern. MCGUI-
RE und CORNELL [122] beobachteten, dass die extremale Last meist zusammen mit der
größten quasi-ständigen Belastung auftritt. Aus diesem Grund ist es als Näherung ausrei-
chend, die Maximallast als Summe aus einem oberen Quantilwert der quasi-ständigen
Belastung und dem Mittelwert der transienten Verkehrslast zu bilden [53, 122]. Somit
kann beispielsweise das 98%-Quantil der Maximallast als Summe des 98%-Quantils
der Extremwertverteilung der quasi-ständigen Lasten und des Mittelwerts der Extrem-
wertverteilung der transienten Lasten berechnet werden. Der Mittelwert der transienten
Lasten darf dabei mit Gleichung (3.109) als 55%-Quantil abgeschätzt werden [122].
Verschiedene statistische Untersuchungen zur Ermittlung des vorwiegend ruhenden Ver-
kehrslastanteils haben gezeigt, dass die Varianz der quasi-ständigen Lasten abhängig von
der Raumgröße und damit der Nutzungsfläche ist [53, 113]. KUMAR definiert im Ge-
gensatz zu anderen Forschern und dem Probabilistic Model Code auch den Mittelwert in
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Tabelle 3.4: Statistische Kennwerte für den quasi-ständigen Verkehrslastanteil
Untersuchung mq σv σu
(–) (kN/m2) (kN/m2) (kN/m2)
JCSS Model Code [103] 0,50 0,300 0,600
USA 1974/75 [53] 0,56 0,245 1,178
Indien 1992/93 [112, 113] 0,55A−0 07 0,214 0,809
mq: Erwartungswert der quasi-ständigen Verkehrslast; σv, σu: empirisch
ermittelte Standardabweichungen der quasi-ständigen Verkehrslast
Abhängigkeit der Fläche [112,113]. Tabelle 3.4 fasst die statistischen Kennwerte bei der
Annahme von „weißem Rauschen“ zusammen. Es fällt auf, dass der Probabilistic Mo-
del Code eine relativ konservative Annahme für die Standardabweichung σv der quasi-
ständigen Belastungen im Vergleich zu den statistischen Untersuchungen wählt.
Die im Beobachtungszeitraum maximal zu erwartende Last lässt sich für den quasi-
ständigen Verkehrslastanteil mit der Gleichung (3.108) bestimmen. Dazu ist die Kennt-
nis der durchschnittlichen Bezugsdauer durch einen Nutzer 1/λs erforderlich. Der Pro-
babilistic Model Code gibt für 1/λs einen Wert von 5 a an, wohingegen bei der statisti-
schen Untersuchung in den USA eine durchschnittliche Nutzungsdauer von 8 a und in
Indien sogar von 17,7 a ermittelt wurde. Bei Ansatz einer geplanten Gesamtnutzungs-
dauer von T = 50a [7, 12], einem Wert für κ(A) von 2,2 und einer Gammaverteilung
für Fq(x) ergeben sich in Abhängigkeit der Einflussfläche A für den Probabilistic Mo-
del Code und die beiden statistischen Untersuchungen die in Bild 3.11 a dargestellten
Werte für den quasi-ständigen Verkehrslastanteil. Der Vergleich ergibt, dass die in den
USA ermittelten Werte etwa 35% größer als die indischen sind. Der Probabilistic Model
Code berechnet allerdings für Flachdecken praxisgerechte Einflussflächen von 100 m2
bis 300 m2 insgesamt noch etwas höhere Lasten. Interessant ist, dass sich diese Ten-
denz für die transienten Lasten umkehrt. Die Mittelwerte (55%-Quantile) der Extrem-
wertverteilungen für die transienten Lasten (Gleichung (3.109)) werden in Bild 3.11 b
verglichen. Die Extremwerte wurden dabei auf die jeweiligen Werte für 1/λs (mittlere
Dauer zwischen zwei Nutzerwechseln) bezogen. Es sei angemerkt, dass die transien-
ten Belastungen bei den statistischen Beobachtungen mit einem im Vergleich zu den
Angaben in Probabilistic Model Code aufwändigerem Modell berechnet wurden, das
hier nicht wiedergegeben werden soll und z. B. in [38, 77, 122] beschrieben wird. Die
in Bild 3.11 b dargestellten Werte sind deutlich verschieden. Entgegen den Aussagen
in [112] ist dies hauptsächlich auf die unterschiedliche mittlere Dauer zwischen zwei
Nutzerwechseln 1/λs und nicht auf die sonstigen unterschiedlichen Modelleingangspa-
rameter zurückzuführen. Die Werte des Probabilistic Model Codes sind für große Ein-
flussflächen (A > 300m2) konservativ und liegen für kleinere Flächen auf dem Niveau
der in den USA durchgeführten Untersuchungen.
Für Bemessungsaufgaben ist die während der geplanten Nutzungsdauer zu erwarten-
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Bild 3.11: (a) In der geplanten Nutzungsdauer zu erwartender Maximalwert für den
quasi-ständigen Verkehrslastanteil und (b) Mittelwert der Extremwertvertei-
lung für die transienten Lasten
de Maximallast von besonderem Interesse. Sie wird hier, wie bereits beschrieben, als
Summe aus einem oberen Quantilwert der Extremwertverteilung für die quasi-ständigen
Lastanteile und dem Mittelwert der Extremwertverteilung für die transienten Lasten be-
stimmt [53,112]. Die mit den Angaben im Probabilistic Model Code bzw. aus den Daten
der statistischen Beobachtungen berechneten Maximallasten sind in Bild 3.12 a in Ab-
hängigkeit der Einflussfläche dargestellt. Die aus den statistischen Beobachtungen in
den USA und Indien abgeleiteten Maximalwerte sind ungefähr gleich groß. Die Wer-
te des Probabilistic Model Codes sind im Vergleich für praxisrelevante Einflussflächen
deutlich konservativer. In Bild 3.12 a sind zusätzlich die Bemessungslasten für Büroflä-
chen nach DIN 1055-3:2006 [8] und Eurocode 1 [13] bei Berücksichtigung eines Zu-
schlags für leichte Trennwände mit einem Eigengewicht kleiner als 3kN/m dargestellt.
Beide Normen erlauben eine Abminderung der Nutzlast für die Lastweiterleitung auf
sekundäre Tragglieder in Abhängigkeit der Lasteinzugsfläche. Da das hier dargestellte
stochastische Modell die Einflussfläche und nicht die Lasteinzugsfläche berücksichtigt,
sind für die Normen jeweils zwei Kurven dargestellt. Für Balken ist die Einflussfläche
etwa doppelt so groß wie die Lasteinzugsfläche und bei Stützen entspricht die Einfluss-
fläche etwa der vierfachen Lasteinzugsfläche. DIN 1055-3 gibt als Bemessungsnutzlast
für allgemeine Büroflächen einen Wert von 2,0kN/m2 an und verwendet einen Trenn-
wandzuschlag von 0,8kN/m2. Die DIN-Werte liegen für Stützen auf dem Niveau der
in den USA und Indien durchgeführten Untersuchungen. Für Balken gibt die DIN im
Vergleich zu den Ergebnissen der Lastbeobachtungen jedoch besonders für kleine Ein-
flussflächen zu geringe Bemessungslasten an. Im Vergleich zum Probabilistic Model
Code ermittelt DIN 1055-3 somit deutlich kleinere Werte. Eurocode 1 empfiehlt für
allgemeine Büroflächen eine Nutzlast von 3,0kN/m2 und der Trennwandzuschlag be-
trägt 1,2kN/m2. Eurocode 1 ermittelt für kleine Einflussflächen deutlich konservativere
Lasten als die anderen Verfahren und im Bereich größerer Einflussflächen liegen die
Bemessungsnutzlasten etwa auf dem Niveau des Probabilistic Model Codes.
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Bild 3.12: (a) Maximalwerte der Verkehrslasten im geplanten Nutzungszeitraum und (b)
angepasste Extremwertverteilungen vom Typ I
Näherungsformeln zur Berechnung der Maximallast kann man durch Anpassung einer
Extremwertverteilung vom Typ I (GUMBEL-Verteilung) an obere Quantilwerte erhal-
ten. Hier wurden für die Anpassung der 90%- und der in Bild 3.12 a dargestellte 98%-
Quantilwert verwendet. Der Erwartungswert und die Varianz der GUMBEL-Verteilung
lassen sich dann als Ergebnis einer Regressionsanalyse in Abhängigkeit der Einflussflä-
che angeben. Die für die verschiedenen Berechnungsverfahren abgeleiteten Gleichungen
für den Erwartungswert E(Lt,max) und die Varianz Var(Lt,max) der angepassten Extrem-
wertverteilungen vom Typ I sind in Tabelle 3.5 zusammengefasst. In Bild 3.12 b werden
die abgeleiteten Extremwertverteilungen vom Typ I (Ext. I) mit den genaueren Lösungen
verglichen. Man kann eine gute Anpassung durch die Näherungskurven erkennen.
Für die nachfolgenden Zuverlässigkeitsberechnungen wird das im Probabilistic Model
Code angegebene Verkehrslastmodell verwendet. Da bei der Berücksichtigung von rea-
litätsnahen Einflussflächen der Einfluss der Varianz des stochastischen Feldes U(x,y)
gering ist, kann die Varianz der gleichförmig verteilten, äquivalenten Gleichlast (EUDL)
in Näherung wie folgt angenommen werden:
Tabelle 3.5: Erwartungswert und Varianz der zur näherungsweisen Berechnung der im
geplanten Nutzungszeitraum zu erwartenden Maximallast verwendeten Ex-
tremwertverteilung vom Typ I
Untersuchung Verteilungs-
funktion
E(Lt,max) Var(Lt,max)
(–) (kN/m2) ((kN/m2)2)
JCSS Model Code Gamma 1,6798+1,1224/
√
A 0,0775+1,2151/A
USA 1974/75 Gamma 0,9142+6,7417/
√
A 0,0294+4,6559/A
Indien 1992/93 Gamma 0,5807+11,5580/
√
A 0,0410+1,9819/A
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Var(q) = σ2V (3.110)
Es lässt sich dann eine Extremwertverteilung vom Typ I mit einem Erwartungswert von
E(Lt,max) = 1,733kN/m2 und einer Varianz von Var(Lt,max) = 0,079(kN/m2)2 an den
90%- und 98%-Quantilwert der Gesamtbelastung anpassen. Es ergibt sich somit ein Va-
riationskoeffizient von VQ = 0,164. Für die statistischen Beobachtungen in den USA
ergeben sich ein geringerer Erwartungswert von E(Lt,max) = 0,914kN/m2 und ein ver-
gleichbarer Variationskoeffizient von VQ = 0,188. Eine Auswertung der indischen Unter-
suchungen führt zu einem relativ kleinen Erwartungswert von E(Lt,max) = 0,581kN/m2
und einem recht großen Variationskoeffizienten von VQ = 0,349. Eurocode [12] definiert
veränderliche Einwirkungen als 98%-Quantilwert der GUMBEL-Verteilung und alle drei
Ansätze führen trotz der zum Teil sehr unterschiedlichen statistischen Momente zu 98%-
Quantilwerten vergleichbarer Größenordnung (Bild 3.12). Der 98%-Quantilwert ent-
spricht einer Wiederkehrperiode von 50 Jahren. Für die Berechnung des nachfolgenden
verwendeten Mittelwerts anhand der GUMBEL-Verteilung wird ein Variationskoeffizi-
ent von VQ = 0,164 verwendet:
µ = Qk
1− (γ + ln(− ln0,98))√6VQ/pi
=
Qk
1,425 ≈ 0,70Qk (3.111)
Für die Parameterrechnungen wird dieser Mittelwert jedoch in Anlehnung an [99] zu-
sammen mit einem – auf der sicheren Seite liegenden – aufgerundeten Variationskoeffi-
zient von VQ = 0,2Qk verwendet.
3.7.8 Modellunsicherheit
Ein Bemessungsmodell berechnet theoretische Tragfähigkeiten, die von den real vor-
liegenden Tragwiderständen abweichen. Diese Abweichungen werden als Modellunsi-
cherheit bezeichnet und resultieren aus stochastischen Effekten, die von dem Tragmo-
dell nicht bzw. nicht ausreichend genau erfasst werden, und aus Vereinfachungen des
Bemessungsmodells. Die Modellunsicherheiten können durch weitere Zufallsgrößen be-
rücksichtigt werden, so dass sich folgende Zustandsgleichung ergibt:
g(X1, . . . ,Xn,θ1, . . . ,θn) (3.112)
Hierbei sind Xi die Basisvariablen und θi Zufallsgrößen zur Beschreibung der Modell-
unsicherheiten. Der Probabilistic Model Code unterscheidet in Modellunsicherheiten
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des Lastmodells, der Schnittgrößenermittlung und des Widerstandsmodells. Die Unsi-
cherheiten der Lastmodelle sind durch den Vergleich mit Lastmessungen (soweit die-
se vorhanden sind) bereits in den entsprechenden Lastansätzen berücksichtigt (Ab-
schnitt 3.7.7). Die Unsicherheiten bei der Schnittgrößenermittlung werden nach Pro-
babilistic Model Code durch eine Zufallsgröße θE mit einem Mittelwert von 1,0 und
einem Variationskoeffizient von 10 % berücksichtigt. Als Verteilungstyp wird eine Log-
Normalverteilung verwendet.
Die statistischen Kennwerte der Modellunsicherheit des Widerstandsmodells können
durch einen Vergleich der theoretischen Tragfähigkeiten mit den Tragfähigkeiten von
möglichst repräsentativen Laborversuchen bestimmt werden. Idealerweise wurden bei
der Durchführung der Versuche alle Eingangswerte für das mathematische Modell ge-
messen. Im Allgemeinen sind jedoch in den Bauteilversuchen ebenfalls Unsicherheiten
enthalten, die aus der verwendeten Messtechnik, aus dem Versuchsaufbau, nicht doku-
mentierten Maßtoleranzen, usw. resultieren. Diese Unsicherheiten sind gegenüber der
Modellunsicherheit nicht immer gering und wurden von MOOSECKER in [126] für
Querkraftversuche an Balken mit einem Variationskoeffizienten von 3,8 % bis 6,4 % be-
stimmt. Bei den Versuchsnachrechnungen zur Erstellung des Nationalen Anhangs zu
Eurocode 2 wurden zur Ermittlung der Variationskoeffizienten der Modellunsicherheit
Vθ die in den Versuchen enthaltenen Unsicherheiten pauschal mit einem Variationskoef-
fizient Vrt = 5% berücksichtigt. Aufgrund der Rechenregeln für Variationskoeffizienten
V 2θ =V
2
θ+rt −V 2rt ist die Abminderung absolut gesehen für die bei Durchstanzversuchen
üblichen Variationskoeffizienten Vθ+rt von 10 % bis 20 % gering, so dass für die nach-
folgenden Beispielrechnungen die statistischen Kennwerte aus den Versuchsnachrech-
nungen direkt für die Bestimmung der Modellunsicherheit verwendet wurden.
In Bild 3.13 sind für 120 Durchstanzversuche an Fundamenten ohne Durchstanzbeweh-
rung die Quotienten aus Versuchsbruchlast und rechnerischer Bruchlast nach Heft 525
bzw. DIN 1045-1:2008 (verkürzter kritischer Rundschnitt im Abstand 1,0d vom Stüt-
zenanschnitt) über verschiedene Einflussparameter aufgetragen. An dem Verlauf der
Regressionsgeraden ist deutlich zu erkennen, dass das Rechenmodell nicht alle Ein-
flussparameter trendfrei erfassen kann. Die daraus resultierende große Streuung führt bei
Verwendung der Normalverteilung zu einem relativ großen Variationskoeffizienten von
V = 0,22 bei einem empirischen Mittelwert von xm = 1,20 (bei Verwendung der Log-
Normalverteilung: xm = 1,20 und v = 0,26). Zur Schätzung der passenden Verteilung
wurden die Werte der Stichprobe in Wahrscheinlichkeitspapiere für Normalverteilung
und Log-Normalverteilung eingetragen (Bild 3.14). Das Wahrscheinlichkeitspapier ist
ein Diagramm mit derart skalierten Achsen, dass die entsprechende Verteilungsfunktion
eine Gerade ergibt. Je weniger die Daten der Stichprobe von dieser Geraden abweichen,
um so besser korrespondieren sie mit der betrachteten Verteilungsfunktion. Mit Hilfe
der Testgröße des KOLMOGOROFF-SMIRNOW-Tests [137] kann ein akzeptierter Streu-
bereich um die vermutete Verteilung festgelegt werden. Das gewählte Signifikanzniveau
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Bild 3.13: Modellunsicherheit von 120 Durchstanzversuchen an Fundamenten ohne
Durchstanzbewehrung in Abhängigkeit der Haupteinflussparameter auf die
Durchstanztragfähigkeit
von α = 0,05 bedeutet, dass die Nullhypothese nicht mit einer Wahrscheinlichkeit von
95 % verworfen werden kann, wenn alle Realisationen innerhalb des Konfidenzbands
liegen. Nach Bild 3.14 ist die Normalverteilung zur Approximation der Stichprobe etwas
besser als die Log-Normalverteilung geeignet. Da aus physikalischen Gründen die Mo-
dellunsicherheiten immer größer als Null sein müssen – negative Tragfähigkeiten sind
nicht möglich –, wird für die folgenden Zuverlässigkeitsberechnungen die Modellunsi-
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Bild 3.14: Anwendung von Wahrscheinlichkeitspapier zur Bestimmung des Verteilungs-
typs: (a) Normalverteilung und (b) Log-Normalverteilung
cherheit dennoch als log-normalverteilt betrachtet, so dass nur positive Werte möglich
sind.
Aufgrund der starken Korrelation der Modellunsicherheit mit den Einflussparametern
hätte die direkte Verwendung der empirisch ermittelten statistischen Momente für
die Zuverlässigkeitsanalyse zur Folge, dass die berechneten Sicherheitsindices eben-
falls mit den Einflussparametern korreliert sind. Da die Modellunsicherheit z. B. für
kleine Schubschlankheiten a/d im Mittel deutlich zu groß angenommen wird (siehe
Bild 3.13 b), ergeben sich somit für gedrungene Fundamente zu große Sicherheitsindi-
ces. Dies gilt sinngemäß natürlich auch für die anderen nicht trendfrei erfassten Ein-
flussparameter. Um dieses Problem zu umgehen, wurde eine mehrdimensionale Regres-
sionsanalyse durchgeführt (vgl. z. B. [137]). Eine zusätzlich durchgeführte lineare Kor-
relationsanalyse hat jedoch ergeben, dass nicht nur Acrit/A und a/d korreliert sind (em-
pirischer Korrelationskoeffizient r = −0,853), sondern auch der bezogene Stützenum-
fang u0/d stark mit a/d und Acrit/A korreliert ist. Weiterhin konnte erwartungsgemäß
festgestellt werden, dass die Modellunsicherheit nur schwach mit der Betondruckfestig-
keit (r = 0,134) und dem Bewehrungsgrad (r = 0,201) korreliert ist (vgl. Bilder 3.13 a
und 3.13 d). Von allen untersuchten Einflussparametern besteht zwischen der Modellun-
sicherheit und dem Acrit/A-Verhältnis mit einem Korrelationskoeffizienten von -0,849
die stärkste Korrelation. Verwendet man für die Regressionsanalyse die logarithmier-
ten Werte der Modellunsicherheit ln(θR), ergibt sich ein etwas höherer Korrelations-
koeffizient von -0,884. Aus den erwähnten Gründen führt eine eindimensionale, linea-
re Regression mit dem Acrit/A-Verhältnis als einzigem Regressionskoeffizient zu einer
ausreichend genauen Anpassung der Regressionsgeraden an die Datenwolke (Bestimmt-
heitsmaß R2 = 0,720 bzw. R2 = 0,781 für die logarithmierten Werte). Zum Vergleich bei
einer (nicht sinnvollen) Berücksichtigung aller Einflussparameter ergibt sich ein nur we-
nig größeres Bestimmtheitsmaß von R2 = 0,790 bzw. R2 = 0,837 (logarithmierte Werte)
bei deutlich unhandlicherer Regressionsgleichung. Die im weiteren zur Berechnung des
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Erwartungswertes der Modellunsicherheit der Widerstandsseite θR verwendete Regres-
sionsgerade ergibt sich somit zu:
θR = 1,6316−1,7127AcritA (3.113)
Da die Modellunsicherheit als log-normalverteilt angesehen wird, ist es sinnvoll im wei-
teren die Regressionsgleichung für die logarithmierten Werte der Modellunsicherheit
zu verwenden. Der Mittelwert für die logarithmierten Werte ln(θR) kann mit folgender
Gleichung in Abhängigkeit des Verhältnisses Acrit/A angegeben werden:
ln(θR) = 0,5970−1,7559AcritA (3.114)
Die empirische Standardabweichung s kann dann durch die empirische Standardabwei-
chung der Residuen sε ersetzt werden und wird somit von s = 0,260 auf sε = 0,137
bei Verwendung der Normalverteilung und auf sε ,ln = 0,119 bei Verwendung der Log-
Normalverteilung reduziert. Abschließend ist noch eine Schätzung der Parametergü-
te vorzunehmen. Es wird ein Vertrauensniveau von 1− α = 95% gewählt. Für die
Standardabweichung der Residuen ergeben sich in Abhängigkeit des gewählten Vertei-
lungstyps folgende Konfidenzintervalle: 0,122 ≤ σ2 ≤ 0,157 für Normalverteilung und
0,105 ≤ σ2 ≤ 0,136 für Log-Normalverteilung. Das Konfidenzintervall des Regressen-
den y = θR und für ein bestimmtes Verhältnis x0 = Acrit/A kann mit folgender Unglei-
chung zum Vertrauensniveau 1−α ermittelt werden [60]:
b0 +b1x0− sKon tn−2;1−α/2 ≤ E(y∣x0)≤ b0 +b1x0 + sKon tn−2;1−α/2 (3.115)
Hierbei sind b0, b1 die Schätzer für die Regressionskoeffizienten, tn−2;1−α/2 der Quan-
tilwert der t-Verteilung für n− 2 Freiheitsgrade zum Konfidenzniveau 1− α/2 und
sKon = s
√
1
n +
(x0−x)2
∑(xi−x)2 die Standardabweichung des Regressors an der Stelle x0. In
Bild 3.15 sind die Regressionsgeraden und die zugehörigen Konfidenzbänder zusammen
mit den Datenpunkten aufgetragen. Als untere Grenze des Konfidenzintervalls ergibt
sich für die Modellunsicherheit nach Gleichung (3.115) bei Annahme einer Normalver-
teilung folgende Gleichung in Abhängigkeit von x0 = Acrit/A:
θR = 1,6316−1,7127 AcritA −0,1370
√
1
120 +
(Acrit/A−0,2532)2
1,9479 1,9803 (3.116)
und bei Annahme einer Log-Normalverteilung ergibt sich
104
0,0
0,5
1,0
1,5
2,0
2,5
3,0
0,0 0,2 0,4 0,6 0,8 1,0
Acrit/A (–)
q
R
=
V
te
s
t/V
R
u
,H
e
ft
5
2
5
(–
)
-1,5
-1,0
-0,5
0,0
0,5
1,0
1,5
0,0 0,2 0,4 0,6 0,8 1,0
Acrit/A (–)
ln
(q
R
)
=
V
te
s
t/V
R
u
,H
e
ft
5
2
5
(–
)
Mittelwert
Konfidenzband
1 =0,95− a
Konfidenzband
1 = 0,95− a
Mittelwert
Normalverteilung Log-Normalverteilung
(a) (b)
Bild 3.15: Regressionsgeraden für die Modellunsicherheit
ln(θR) = 0,5970−1,7559 AcritA −0,119
√
1
120 +
(Acrit/A−0,2532)2
1,9479 1,9803 (3.117)
Alternativ zur Absicherung der geschätzten statistischen Parameter mit Konfidenzin-
tervallen, die mit den Mitteln der bewertenden Statistik berechnet werden, können die
Parameter und ihre Verteilungen mit der Methode nach BAYES abgeschätzt werden.
Es ist allerdings zu bedenken, dass beide Verfahren bei gleicher Stichprobeninforma-
tion zu nahezu gleichen Ergebnissen führen, solange nur eine diffuse Priorverteilung
berücksichtigt wird. Da zur Ermittlung der Modellunsicherheit die 120 Durchstanzver-
suche an Fundamenten ohne Durchstanzbewehrung als Stichprobe verwendet wurden
und darüber hinaus keine sinnvollen Angaben über die zu schätzenden Parameter der
Modellunsicherheit (Erwartungswert und Standardabweichung) vorliegen, wurde auf ei-
ne Anwendung der Methode nach BAYES verzichtet. Sie wurde allerdings weiter oben
zur Ermittlung der statistischen Kennwerte des Betons verwendet. Allerdings standen
dort zur Ermittlung der Parameter nur Vorinformationen in Form der Priorverteilung
(Tabelle 3.2) zur Verfügung und keine weiteren Stichproben, so dass eine Verbesserung
der Priorverteilung mit aktuellen Daten nicht möglich war. Eine strenge Anwendung der
BAYES’schen Zuverlässigkeitstheorie, d. h. die Berechnung der Versagenswahrschein-
lichkeit nach Gleichung (3.91), war aufgrund des großen numerischen Aufwands und
der fehlenden Priorverteilungen bzw. Stichproben nicht praktikabel.
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3.8 Beispielhafte Anwendung auf die Durchstanzgleichung für
Fundamente
3.8.1 Allgemeines
Für die praktische Anwendung der beschriebenen Berechnungsverfahren für die Ver-
sagenswahrscheinlichkeit wurden verschiedene Maple-Funktionen programmiert. Die
Funktionen können den entsprechenden Berechnungsverfahren der Zuverlässigkeits-
theorie zugeordnet werden. Die Funktion MVFOSM führt eine Berechnung nach der
Mean-value first-order second-moment Methode gemäß Abschnitt 3.4.2 durch. Die er-
weiterte first-order second-moment Methode (vgl. Abschnitt 3.4.3) wird in den Funk-
tionen FOSM_TR_GR, FOSM_TR_OP und FOSM_RF_OP angewendet, die einzelnen
Programme unterscheiden sich dabei hinsichtlich der Berücksichtigung nichtnormaler
Verteilungen und der verwendeten Algorithmen zur Minimierung von ∥⃗u∥. Mit den
Funktionen SORM_RF_OP und SORM_TR_NR können Berechnungen nach der in Ab-
schnitt 3.4.6 beschriebenen Second-order-Methode durchgeführt werden. Die Funktion
MC_IS führt eine Monte Carlo-Simulationen unter Verwendung einer einfachen Im-
portanzstichprobendichte zur Reduzierung der Varianz durch.
Zur Überprüfung der verschiedenen Algorithmen hinsichtlich ihrer Effizienz und Zu-
verlässigkeit wurden verschiedene numerisch aufwändige Beispiele berechnet, die von
RACKWITZ in [139] zusammengestellt wurden (Tabelle 3.6). Die mit den unterschied-
lichen Verfahren erzielten Ergebnisse werden in Tabelle 3.7 verglichen. Die von RACK-
WITZ angegebenen β -Faktoren wurden mit einem FORM-Verfahren, d. h. Approximie-
rung der Grenzzustandsfunktion durch eine (Hyper-)Ebene, ermittelt und können da-
mit nicht mit den Ergebnissen der SORM- und Monte-Carlo-Berechnungen verglichen
werden. Die Ergebnisse der Simulationen werden als Intervall aus drei Berechnungs-
läufen angegeben. Da in jedem Lauf ein Variationskoeffizient kleiner als 0,01 erreicht
wurde, kann das Ergebnis als „exakt“ betrachtet werden. Es sollen hier nur einige An-
merkungen zu den Ergebnisse gegeben werden, aber keine weitergehende Diskussion
erfolgen. Der einfache Gradientenalgorithmus, wie er in der Funktion FOSM_TR_GR
verwendet wurde, erscheint bei nichtlinearen Grenzzustandsfunktionen wegen mangel-
hafter Konvergenz ungeeignet. Weiterhin kann man an Beispiel 4 erkennen, dass die
Wahl des Startwertes großen Einfluss besitzt. Die Funktion FOSM_TR_OP, die einen
konstanten Startwert verwendet, ermittelt ein lokales Minimum. Wohingegen die Funk-
tion FOSM_RF_OP aufgrund einer wiederholten Berechnung mit zehn zufällig ermittel-
ten Startwerten das globale Minimum und damit die richtige Lösung findet. Durch ge-
schickte, manuelle Wahl des Startwertes kann auch der einfache Gradientenalgorithmus
in Funktion FOSM_TR_GR den richtigen β -Wert ermitteln. Bei den zweidimensionalen
Beispielen 1 bis 6 und dem Beispiel 9 mit 26 Variablen kann die Funktion SORM_TR_NR
nahezu das exakte Ergebnis berechnen. Bei Beispiel 7, das numerisches Rauschen si-
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Tabelle 3.6: Beispielrechnungen zur Überprüfung der eigenen Programmfunktionen
Nr. Zustandsfunktion Verteilung
1 0,1(u1+0,5(u
3
1+u1)
(0,18u2+3)−3 Ui ∼ N(0;1)
2 2(0,5u1 +0,87u2 +3)+5(0,5u1−0,87u2−1)2−0,5 Ui ∼ N(0;1)
3 2(−u1 +0,5u2 +4)+ exp [5(0,67u1−0,67u2)−1]−6 Ui ∼ N(0;1)
4 u2 +2(1−0,4u1(u1 +0,8))+ exp [5(u1−u2)−2,5] Ui ∼ N(0;1)
5 x31 + x21x2 + x32−18 X1 ∼ X2 ∼ N(10;5)
6 3−u1u2 Ui ∼ N(0;1)
7 x1 +2x2 +2x3 + x4−5x5−5x6 +0,001∑6i=1 sin(100xi) X1÷X4 ∼ LN(120;12),
X5 ∼ LN(50;15),
X6 ∼ LN(40;12)
8 20−∑10i=1 u
2
i
1+i/10 Ui ∼ N(0;1)
9 x0−∑25i=1 x
2
i
i X0 ∼ N(0,5;0,3),
X1 ∼ N(0,2;0,1)
Tabelle 3.7: Ergebnisse der Beispielrechnungen
Nr. n FORM
[139]
FOSM_
TR_GR
FOSM_
TR_OP
FOSM_
RF_OP
SORM_
TR_NR
MC_IS
1 2 3,54 3,536 3,536 3,536 3,461 3,510–3,513
2 2 2,76 – 2,773 2,773 3,191 3,199–3,204
3 2 3,32 – 3,337 3,337 3,852 3,849–3,856
4 2 1,87 1,869 2,408 1,869 1,803 1,905–1,912
5 2 2,29 – 2,312 2,312 2,660 2,537–2,542
6 2 2,45 2,449 2,449 2,449 2,583 2,581–2,593
7 6 2,35 – 2,350 2,348 – 2,258–2,260
8 10 4,69 4,690 4,690 4,690 3,035 –
9 26 2,92 2,918 2,918 2,918 2,611 2,614–2,625
n: Anzahl der Basisvariablen
muliert, versagt das Second-Order-Verfahren jedoch. Die Gleichung von Beispiel 8 be-
schreibt einen Ellipsoid. Die Funktion SORM_TR_NR approximiert aufgrund der Krüm-
mungskorrektur den Sicherheitsindex relativ gut. Die Monte-Carlo-Simulation kann hin-
gegen für den geforderten Variationskoeffizienten von 0,01 kein Ergebnis ermitteln, da
eine Importanzstichprobendichte mit einem Mittelpunkt im Bemessungspunkt verwen-
det wird (vgl. Abschnitt 3.3.3), d. h. nur ein Teilbereich des Wahrscheinlichkeitsraumes
untersucht wird. Die in der Tabelle 3.7 präsentierten Ergebnisse bestätigen, dass die
verwendeten Berechnungsfunktionen bei umsichtiger Anwendung auch bei stark nicht-
linearen Grenzzustandsgleichungen zu brauchbaren Ergebnissen führen.
107
Bild 3.16: Grundriss und Schnitt des Fundaments für die Parameterrechnungen
3.8.2 Berechnung des Zuverlässigkeitsniveaus der Durchstanzgleichung für
Fundamente in DIN 1045-1:2008
Die Durchstanzbemessung nach DIN 1045-1:2008 kann in allgemeiner Form als Un-
gleichung angegeben werden:
Rd ≥ Ed (3.118)
Hierbei sind Ed und Rd die Bemessungswerte der Einwirkungen bzw. des Widerstands.
Der Durchstanzwiderstand eines Fundaments ist nach DIN 1045-1:2008 gemäß Glei-
chung (2.9) zu berechnen. Das für die folgenden Untersuchungen verwendete Funda-
ment ist in Bild 3.16 dargestellt. Bei den Parameterrechnungen wurden der Beweh-
rungsgrad, die Betondruckfestigkeit, die Schubschlankheit und die statische Nutzhöhe
variiert. Als äußere Lasten wurden nur das Eigengewicht und eine Verkehrslast ange-
setzt, so dass sich in Abhängigkeit der Basisvariablen folgende Grenzzustandsfunktion
ergibt:
θR
[
0,21
(
1+
√
0,2
d
)(
100As
(c+2 ⋅1,5d)d
)1/3
d(4c+2pid)4c+2pi1,5d
4c+2pid
]
−θE
[
β (G+Q)
(
1− c
2 +4cd +pid2
b2
)]
= 0
(3.119)
Die Bezeichnungen der Basisvariablen können Tabelle 3.8 entnommen werden. Dort
sind die für die Basisvariablen verwendeten probabilistischen Modelle und die charak-
teristischen Werte, die für die Bemessung verwendet wurden, angegeben. Die Lasten
werden in Abhängigkeit der charakteristischen Werte definiert. Ständige Lasten werden
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Tabelle 3.8: Probabilistische Modelle der Basisvariablen
Typ Bez. Basisvariable VT Einheit char. Wert µX σX
Last G Eigengewicht N kN Gk Gk 0,1Gk
Q Verkehrslast (Büro) Ext. I kN Qk 0,7Qk 0,2Qk
Festigkeit fc Betongüte
C 15 LN MPa 15 30,5 5,90
C 25 LN MPa 25 39,0 6,45
C 35 LN MPa 35 47,4 5,86
C 45 LN MPa 45 53,8 5,17
geome-
trische
Abmes-
sungen
As Stahlquerschnitt N m2 nom nom 0,02nom
d statische Nutzhöhe N m nom nom+0,01 0,01
c Stützenabmessungen N m 0,40 0,4012 0,0064
b Fundamentbreite det m nom nom 0
Modellun-
sicherheit
θE Schnittgrößenermittlung LN – 1,00 1,00 0,10
θR Widerstandsmodell LN – µθR a µθR a 0,1360
a µθR = exp
[
0,5970−1,7559 AcritA −0,119
√
1
120 +
(Acrit/A−0,2532)2
1,9479 ⋅1,9803
]
VT: Verteilungstyp; N: Normalverteilung; LN: Log-Normalverteilung; Ext. I: Extremwert Typ I-Verteilung (GUMBEL-
Verteilung); det: deterministischer Wert; nom: Nominalwert (Sollwert); µX : Erwartungswert der Basisvariablen X ; σX :
Standardabweichung der Basisvariablen X
als normalverteilt und Verkehrslasten als gumbelverteilt angenommen. Die Betondruck-
festigkeit und die Modellunsicherheiten sind in Näherung log-normalverteilt und die
geometrischen Abmessungen normalverteilt.
In den folgenden Untersuchungen wird als Maß für die Versagenswahrscheinlichkeit p f
der Sicherheitsindex β bzw. der allgemeine Sicherheitsindex βE (siehe Abschnitt 3.4.6)
verwendet. Die Sicherheitsindices werden dabei mit den oben beschriebenen Maple-
Funktionen nach verschiedenen Verfahren (MVFOSM, FOSM, SORM und Monte-
Carlo-Simulation mit Importanzstichprobenwahl) ermittelt. Für das untersuchte Beispiel
ergaben alle Methoden bis auf die MVFOSM-Methode ähnliche Ergebnisse. Für zukünf-
tige Untersuchungen zum Sicherheitsniveau der Durchstanzgleichungen für Fundamen-
te erscheint es deshalb ausreichend eine Berechnung nach der FOSM-Methode (siehe
Abschnitt 3.4.3) durchzuführen, d. h. die Grenzzustandsgleichung im Bemessungspunkt
zu linearisieren. Die einfache MVFOSM-Berechnung, die auch im Anhang D des Euro-
codes verwendet wird, führt dagegen teilweise zu stark abweichenden Ergebnissen und
sollte deshalb nicht verwendet werden. Die Abweichungen sind auf die mangelhafte
Invarianz gegenüber der mathematischen Formulierung und die Nichtberücksichtigung
des Verteilungstyps zurückzuführen (vgl. Abschnitt 3.4.2 und 3.4.3). Der Einfluss der
einzelnen Basisvariablen auf die Versagenswahrscheinlichkeit wird in den rechten Dia-
grammen der Bilder 3.17 und 3.18 dargestellt. Dazu wurden die mit der FOSM-Methode
ermittelten Sensitivitätsfaktoren α2 über dem jeweils untersuchten Parameter aufgetra-
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gen – dabei gilt ∑ni=1 α2i = 1. In den Diagrammen ist die Größe der Fläche ein Maß für
den Einfluss des einzelnen Parameters.
In den Bildern 3.17 a und 3.18 a ist der Sicherheitsindex β in Abhängigkeit vom Biege-
bewehrungsgrad für einen Verkehrslastanteil Q von 30 % bzw. 60 % an der Gesamtlast P
aufgetragen. Dabei wurde die maximal zulässige Durchstanzlast ausgenutzt und nur der
sich aus dem jeweils gewählten Biegezugbewehrungsgrad ergebende Stahlquerschnitt
As angesetzt (Bemessung im Grenzzustand der Tragfähigkeit). Der nach Eurocode er-
forderliche Sicherheitsindex von 3,8 wird für die beiden untersuchten G/P-Verhältnisse
von 0,4 und 0,7 übertroffen. Für ein G/P-Verhältnis von 0,7 wird auch der vom Normen-
ausschuss Bauwesen (NABau) in [48] empfohlene Sicherheitsindex von 4,7 erreicht. Die
einfache MVFOSM-Methode berechnet für ein G/P-Verhältnis von 0,4 ähnliche Werte
wie die genaueren Verfahren, unterschätzt den Sicherheitsindex für ein G/P-Verhältnis
von 0,7 jedoch deutlich. Die Größe des berechneten Sicherheitsindices wird dabei nicht
von dem gewählten Bewehrungsgrad beeinflusst. Nach den Bildern 3.17 b und 3.18 b
wird die Versagenswahrscheinlichkeit hauptsächlich von den Modellunsicherheiten, der
Verkehrslast und der Eigengewichtslast beeinflusst. Die Betondruckfestigkeit und die
geometrischen Abmessungen sind dagegen von untergeordneter Bedeutung. Mit abneh-
mendem Verhältnis G/P nimmt der Einfluss der Verkehrslast zu.
Der Einfluss der Betondruckfestigkeit auf den Sicherheitsindex β wird in den Bildern
3.17 c und 3.18 c untersucht. Der Sicherheitsindex ist weitgehend unabhängig von der
gewählten Betonfestigkeitsklasse und liegt oberhalb des in Eurocode geforderten Min-
destwertes von 3,8. Für das niedrigere G/P-Verhältnis werden, bedingt durch die höhere
Streuung im Vergleich zur Eigengewichtslast, wiederum etwas geringere Sicherheitsin-
dices berechnet. In den Bildern 3.17 d und 3.18 d ist zu sehen, dass der Anteil der Be-
tondruckfestigkeit an der Versagenswahrscheinlichkeit mit zunehmender Betondruck-
festigkeit abnimmt. Dies ist durch die geringeren Variationskoeffizienten der höheren
Betondruckfestigkeitsklassen bedingt (vgl. Abschnitt 3.7.5).
Die Sicherheitsindices sind in den Bildern 3.17 e und 3.18 e über der Schubschlank-
heit a/d aufgetragen. Es ist eine starke Abhängigkeit der Versagenswahrscheinlichkeit
von dem Verhältnis a/d zu erkennen. Für kleine Werte a/d werden deutlich geringere
Sicherheitsindices berechnet. Die Abnahme ist dabei deutlich überproportional. Für die
beiden betrachteten G/P-Verhältnisse von 0,4 und 0,7 wird für das untersuchte Beispiel-
fundament der erforderliche Sicherheitsindex nach Eurocode von 3,8 bis zu einem Wert
a/d von etwa 1,75 unterschritten. Dies kann auf den Einfluss der Modellunsicherheit
für das Widerstandsmodell θR zurückgeführt werden. Die Modellunsicherheit wurde
aufgrund einer Versuchsnachrechnung mit anschließender Regressionsanalyse in Ab-
hängigkeit des Verhältnisses Acrit/A definiert (vgl. Abschnitt 3.7.8). Für kleine Werte
Acrit/A, die mit kleinen Verhältniswerten a/d korrespondieren, nimmt der Erwartungs-
wert der Modellunsicherheit θR ab. Da die Standardabweichung unabhängig von dem
Acrit/A-Verhältnis konstant ist, nimmt der Variationskoeffizient und damit die Streuung
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Bild 3.17: Sicherheitsindices und Wichtungsfaktoren für die Durchstanzgleichung für
Fundamente nach DIN 1045-1 bei einem G/P-Verhältnis von 0,4
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Bild 3.18: Sicherheitsindices und Wichtungsfaktoren für die Durchstanzgleichung für
Fundamente nach DIN 1045-1 bei einem G/P-Verhältnis von 0,7
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der Modellunsicherheit θR mit abnehmendem Verhältnis Acrit/A stark zu. Diese Tendenz
ist in den Bildern 3.17 f und 3.18 f eindeutig zu erkennen und führt in Übereinstimmung
mit den Versuchsnachrechnungen (vgl. Bild 3.13) zu den geringen Sicherheitsindices
bei stark gedrungenen Fundamenten.
Die Abhängigkeit des Sicherheitsindex vom Einfluss der statischen Nutzhöhe wird in
den Bildern 3.17 g und 3.18 g untersucht. Der Sicherheitsindex wird von der statischen
Nutzhöhe nur wenig beeinflusst und liegt für die untersuchten G/P-Verhältnisse ober-
halb des in Eurocode geforderten Mindestwerts von β = 3,8. Für das G/P-Verhältnis
von 0,4 werden wiederum etwas geringere Sicherheitsindices berechnet. Für das größe-
re Verhältnis G/P von 0,7 liegen die Sicherheitsindices ungefähr bei 4,7 und erreichen
damit genau den vom NABau in [48] empfohlenen Mindestwert. Aufgrund der konstan-
ten Standardabweichung der statischen Nutzhöhe von σd = 1,0cm nimmt mit zuneh-
mender statischer Nutzhöhe der Einfluss auf die Versagenswahrscheinlichkeit ab (Bilder
3.17 h und 3.18 h). Bedingt durch die relativ großen statischen Nutzhöhen bei Einzel-
fundamenten ist im Gegensatz zu den deutlich dünneren Flachdecken [84] der Einfluss
der statischen Nutzhöhe insgesamt relativ gering.
3.8.3 Ergebnisse der Parameterrechnungen
Zur Ermittlung des Zuverlässigkeitsniveaus der Durchstanzbemessung von Fundamen-
ten nach den Regelungen in DIN 1045-1:2008 (kritischer Rundschnitt im Abstand 1,0d)
wurde eine Parameterstudie durchgeführt. Dabei wurde jeweils eine Basisvariable im
Anwendungsbereich der Norm variiert, während die anderen Basisvariablen konstant
gehalten wurden. Anhand der Berechnungsergebnisse lassen sich folgende Schlussfol-
gerungen treffen:
− Für eine Überprüfung des Zuverlässigkeitsniveaus der Durchstanzgleichung für
Fundamente nach DIN 1045-1:2008 ist eine Berechnung nach der Zuverlässig-
keitstheorie 1. Ordnung (FORM) ausreichend.
− Das vereinfachte, nicht-iterative Berechnungsverfahren nach der MVFOSM-
Methode sollte nicht zur Überprüfung des Sicherheitsniveaus von Bemessungs-
regelungen verwendet werden, da sich aufgrund der mangelnden Invarianz ge-
genüber der analytischen Formulierung und der Nichtberücksichtigung der Ver-
teilungsfunktionen sehr ungenaue Ergebnisse ergeben können.
− Für gedrungene Fundamente (a/d < 2,0) ergibt sich bei einer Berechnung nach
DIN 1045-1:2008 ein deutlich geringeres Sicherheitsniveau als für schlankere
Fundamente (a/d ≥ 2,0). Bei gedrungenen Fundamenten wird der Anteil der Bo-
denpressungen, der bei der Bemessung von der einwirkende Querkraft abgezogen
werden darf, überschätzt.
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− Die Versagenswahrscheinlichkeit nimmt mit zunehmendem Verkehrslastanteil zu,
da die Verkehrslast eine höhere Streuung als die Eigengewichtslast aufweist.
− Die Streuung der restlichen Basisvariablen, insbesondere der Betondruckfestig-
keit, des Bewehrungsgrades und der statischen Nutzhöhe, hat nur einen geringen
Einfluss auf die Versagenswahrscheinlichkeit.
− Für schlanke Fundamente (a/d ≥ 2,0) erreichen die errechneten Sicherheitsindi-
ces β generell den nach Eurocode erforderlichen Mindestwert von 3,8. Für einen
Verkehrslastanteil von 30 % wird bei schlanken Fundamenten auch der größere
Mindestwert von 4,7 entsprechend der Empfehlungen des NABau in [48] erreicht.
− Für eine abschließende Beurteilung des Sicherheitsniveaus der Durchstanzglei-
chung für Fundamente sind weitere Parameterrechnungen notwendig. Dabei sind
insbesondere verschiedene Verkehrslasten und Lastfallkombinationen zu untersu-
chen.
3.9 Zusammenfassung und Ausblick
Im vorliegendem Kapitel wurden die gängigen Methoden der Zuverlässigkeitstheorie
beschrieben. Das sind im Wesentlichen die direkte Berechnung des Wahrscheinlich-
keitsintegrals, die Zuverlässigkeitsmethoden 1. und 2. Ordnung sowie Simulationsver-
fahren. Weiterhin wurden übliche probabilistische Modelle für die Basisvariablen der
Widerstands- und Lastseite vorgestellt und eine Einführung in die Zuverlässigkeitsana-
lyse von Systemen gegeben. Die probabilistischen Modelle für die Basisvariablen wur-
den dabei hauptsächlich in Anlehnung an den Probabilistic Model Code festgelegt. Es
wurden solche Berechnungsmethoden betrachtet, die für eine vollprobabilistische Un-
tersuchung und Kalibrierung von Normengleichungen bzw. von sonstigen Bemessungs-
gleichungen erforderlich sind. Zu diesem Zweck wurden verschiedene Maple-Routinen
entwickelt und getestet (Abschnitt 3.8.1). Für das Beispiel der Durchstanzbemessung
von Fundamenten wurde für die Bemessungsvorschriften in DIN 1045-1:2008 das vor-
handene Zuverlässigkeitsniveau anhand einer Parameterstudie überprüft.
Prinzipiell erscheint eine Überprüfung von Bemessungsgleichungen mit probabilisti-
schen Verfahren möglich. Die notwendigen Berechnungsverfahren und die für die Ba-
sisvariablen benötigten stochastische Modelle sind vorhanden und in der Literatur be-
schrieben. In diesem Zusammenhang wäre es allerdings wünschenswert, wenn die zur
Zeit an der Normung beteiligten Institutionen ihre Diskussion wieder auf die Akzeptanz
des erforderlichen Sicherheitsindices und der probabilistischen Modelle für die Basisva-
riablen lenken würden, mit dem Ziel einen Konsens für die Normung im Bauwesen in
Europa oder zumindest in Deutschland zu finden.
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4 Durchstanzversuche an Fundamenten
4.1 Versuchsprogramm
Das Versuchsprogramm wurde in drei Serien unterteilt und umfasste insgesamt 22
Durchstanzversuche an quadratischen Fundamenten (Bild 4.1), die mit DF1 bis DF22
bezeichnet wurden. Die Versuche der ersten beiden Serien wurden gemeinsam mit dem
Institut für Grundbau, Bodenmechanik, Felsmechanik und Verkehrswasserbau (GiB)
durchgeführt. Dabei waren die Fundamente dieser Serien in der Versuchsgrube des GiB
auf Boden gebettet [94, 95, 161], während bei den Versuchen der dritten Serie die Bo-
denpressungen durch hydraulische Pressen simuliert wurden. Ziel der Untersuchungen
war, die Einflüsse aus Schubschlankheit, Betondruckfestigkeit, Durchstanzbewehrung
und Boden-Bauwerk-Interaktion auf das Tragverhalten von gedrungenen Fundamenten
zu untersuchen. Die maßgebenden Parameter sind in Tabelle 4.1 nach der Schubschlank-
heit a/d sortiert zusammengefasst.
Die erste Versuchsserie (Serie I) wurde im Rahmen eines von der Arbeitsgemeinschaft
industrieller Forschungsvereinigungen „Otto von Guericke e. V.“ (AiF) geförderten For-
schungsvorhabens gemeinsam mit dem GiB durchgeführt [90–92,95]. Die Versuchskör-
per der Serie I DF1 bis DF5 waren auf Sand gebettet, so dass eine wirklichkeitsnahe
Erfassung der Bodenreaktionskraft unterhalb des Durchstanzkegels möglich war. Die
Versuche können in drei Gruppen eingeteilt werden, in denen jeweils der Einfluss der
Lagerungsdichte des Bodens D (nach DIN 18 126 [9]), der Schubschlankheit a/d und
einer Durchstanzbewehrung auf das Tragverhalten untersucht wurden (Tabelle 4.2).
(cm)
c
25
c
l
l
l
c
A A
h d
Schnitt A-A:
Fundamentplatte
aStütze
Bild 4.1: Geometrie der Versuchskörper
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Tabelle 4.1: Übersicht der Versuche
a/d Versuch h l c fc,cyl < 35 fc,cyl ≥ 35 Durchstanz-
bewehrung
Sand-
bettung
(–) (–) (mm) (mm) (mm) (MPa) (MPa) (–) (–)
1,25 DF11 450 1200 200 x – – –
DF20 450 1200 200 – x – –
DF16 450 1200 200 x – x –
DF6 450 1200 200 x – – x
DF19 450 1200 200 x – xa –
DF15 530 1400 200 x – – –
1,45 DF5 300 900 175 x – – x
1,5 DF12 450 1400 200 x – – –
DF21 450 1400 200 – x – –
DF17 450 1400 200 x – x –
DF7 450 1400 200 x – – x
DF4 300 900 150 x – – x
2,0 DF13 450 1800 200 x – – –
DF22 450 1800 200 – x – –
DF18 450 1800 200 x – x –
DF8 300 1200 200 x – – x
DF10 300 1200 200 – x – x
DF9 300 1200 200 x – x x
DF14 350 1400 200 x – – –
2,5 DF1 200 900 150 x – – x
DF2 200 900 150 x – – x
DF3 200 900 150 x – x x
a Anstelle einer Durchstanzbewehrung Umschnürung der Druckzone am Stützenanschnitt; a/d: Schubschlank-
heit; h: Plattendicke; l: Fundamentabmessung; c: Stützenabmessung; fc,cyl : Zylinderdruckfestigkeit des Betons
Aufgrund der vielversprechenden Ergebnisse der ersten fünf Versuche wurden in einem
durch die Deutsche Forschungsgemeinschaft (DFG) geförderten Forschungsvorhaben
zwei weitere Versuchsserien durchgeführt, um verschiedene Einflussparameter syste-
matisch zu untersuchen. In der zweiten Versuchsserie (Serie II) wurden fünf weitere
Versuche DF6 bis DF10 auf Sand durchgeführt. Alle Versuche fanden auf dicht gela-
gertem Boden statt (Lagerungsdichte: D = 0,82−1,14), um auch bei Fundamenten mit
großer statischer Nutzhöhe ein vorzeitiges Versagen auf Grundbruch ausschließen zu
können. Eine Variation der Lagerungsdichte D war im Gegensatz zur Serie I nicht vor-
gesehen. In der Versuchsmatrix (Bild 4.2) sind die Versuche der Serie II, die auf Sand
gebettet waren, weiß dargestellt. Die dritte Versuchsserie (Serie III) umfasste 12 Versu-
che DF11 bis DF22 (in Bild 4.2 grau dargestellt). Anstelle der Bettung auf Sand wurde
eine gleichmäßige Bodenpressung durch 16 Einzellasten simuliert.
Der Versuchsmatrix und den Versuchsparametern lagen folgende Überlegungen zugrun-
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Tabelle 4.2: Übersicht über die Versuche der Serie I
Variation der
Lagerungsdichte
D
DF1 15
15 20
90
D = 0,400
DF5
90
25 30
17,5
D = 0,707
DF2 15
15 20
90
D = 0,908
Variation der
Schubschlankheit
a/d
DF5
90
25 30
17,5
a/d = 1,45
DF4
15
25 30
90
a/d = 1,5
DF2 15
15 20
90
a/d = 2,5
Einfluss einer
Durchstanz-
bewehrung
DF3
15 20
15
90
Asw,ges = 40,7cm2
de: Mit zunehmender Schlankheit der Fundamente vergrößert sich der Einfluss der
Boden-Bauwerk-Interaktion durch die Spannungskonzentration unterhalb des Durch-
stanzkegels. Dies sollte durch die Versuche DF6 bis DF8 verifiziert werden, bei de-
nen unter Beibehaltung der anderen Randbedingungen die Schlankheit der Fundamente
variiert wurde. Das Fundament DF6 wies die geringste Schubschlankheit der Serie II
auf und grenzte das Versuchsprogramm nach unten ab. Zur Untersuchung des Einflus-
ses der Boden-Bauwerk-Interaktion waren die auf Sand gebetteten Versuchskörper DF6
und DF7 sowie die gleichförmig belasteten Fundamente DF11 und DF12 vorgesehen.
Die Geometrie und Festigkeiten waren bei DF6 und DF11 sowie DF7 und DF12 gleich
gewählt worden. Aufgrund theoretischer Betrachtungen und den Ergebnissen der Ver-
suche DF1 bis DF5 war zu erwarten, dass sich die Spannungskonzentration unterhalb
des Durchstanzkegels mit zunehmendem Verhältnis aus aufgebrachter Belastung und
rechnerischer Grundbruchlast vergrößert. Dieser Sachverhalt wurde von ULKE bereits
in [161] eingehend untersucht. Die Versuche DF8 bis DF10 wiesen aufgrund identischer
Abmessungen die gleichen rechnerischen Grundbruchlasten auf. Durch die Anordnung
einer Durchstanzbewehrung erhöht sich neben der Bruchlast auch die Duktilität, so dass
der Einfluss der Boden-Bauwerk-Interaktion zunimmt. Eine höhere Betondruckfestig-
keit führt zwar ebenfalls zu einer Steigerung der Versagenslast, allerdings nimmt auf-
grund der größeren Sprödigkeit die Duktilität ab. Die Anordnung einer Durchstanzbe-
wehrung und eine höhere Betondruckfestigkeit beeinflussen somit die Boden-Bauwerk-
Interaktion durch zwei gegenläufige Effekte.
Bei den Versuchen DF11 bis DF13 wurde die Schubschlankheit a/d bei konstanter Plat-
117
140
20
120
45
140
35
20
140
140
140
DF21
DF15
DF14
DF11
20
20
20
a/d2,01,51,25
45
53
DF12
DF17
20
f
=
4
0
M
P
a
c
o
h
n
e
D
u
rc
h
s
ta
n
z
b
e
w
e
h
ru
n
g
m
it
o
h
n
e
Serie III
Serie II
40 40
30
48
454
0
454
0
120
45
DF20
20
40
120
45
DF19
20
40
120
45
DF6
20
40
120
30
DF8
20
25
120
30
DF9
20
25
120
30
DF10
25
20
140
20
45
DF7
40
180
DF22
20
4540
180
DF18
20
454
0
180
DF13
20
454
0
120
45
DF16
20
40
f
=
2
0
M
P
a
c
Bild 4.2: Versuchsmatrix für Serie II und III
tendicke zwischen 1,25 und 2,0 variiert. Mit den Versuchen DF12, DF14 und DF15
sollte der Einfluss der Schubschlankheit a/d bei gleicher Fundamentbreite überprüft
werden. Die geringen Abweichungen bei den u0/d-Verhältnissen wurden akzeptiert, da
die sonst bei Versuch DF15 notwendige Vergrößerung der Stütze zu einer zu großen
Versagenslast geführt hätte. Zur Klärung der Frage, inwieweit die Betondruckfestigkeit
die Querkrafttragfähigkeit von punktgestützten gedrungenen Fundamenten steuert, wur-
den die Versuche DF20 bis DF22 vorgesehen. Die Auswirkungen einer Durchstanzbe-
wehrung aus Bügeln auf die Tragfähigkeit gedrungener Fundamente wurde durch die
Versuchskörper DF16 bis DF18 überprüft. Da im Vorfeld der Untersuchungen erwartet
wurde, dass gedrungene Fundamente ihre Last über Druckkegelschalen in den Unter-
grund abtragen, sollte eine Durchstanzbewehrung vor allem als Spaltzugbewehrung für
die Druckstreben wirksam sein. Ob eine Traglaststeigerung durch eine Umschnürung
der Druckzone erreicht werden kann, sollte mit Versuch DF19 überprüft werden. Dazu
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wurde die Druckzone im Bereich der Stütze durch sieben kreisrunde Bügel umschnürt.
Falls das Versagen des Druckkegelschalenauflagers bei gedrungenen Fundamenten maß-
gebend ist, sollte durch die gewählte Bewehrungskonfiguration im Vergleich zu Versuch
DF11 eine signifikante Steigerung der Traglast möglich sein. Diese Vermutung konnte
allerdings experimentell nicht bestätigt werden, da der Versuchskörper DF19 nahezu die
gleiche Versagenslast wie das Fundament DF11 erreichte.
4.2 Beschreibung der Versuchskörper
4.2.1 Geometrie der Versuchskörper
Die Versuchskörper wurden im Vergleich zu realen Fundamentabmessungen im Maßstab
1:2 bis 1:3 verkleinert. Durch die begrenzte Größe der Versuchsgrube war dieses Vor-
gehen bei den auf Sand gebetteten Fundamenten DF1 bis DF10 notwendig, da sich bei
größeren Abmessungen die Spannungen im Boden nicht mehr unabhängig von Wand-
und Bodeneinflüssen hätten einstellen können [161]. Bei der dritten Serie begrenzte der
Versuchsstand die maximale Größe der Fundamentplatten auf 180 cm. Die Aufstandsflä-
chen der Versuchskörper variierten somit zwischen 90cm×90cm und 180cm×180cm.
Die untersuchten statischen Nutzhöhen deckten den Bereich zwischen 15 cm und 48 cm
ab. Die genauen Abmessungen der Versuchskörper können Tabelle 4.2 und Bild 4.2 ent-
nommen werden.
4.2.2 Bewehrung der Versuchskörper
Die Biegezugbewehrung wurde so bemessen, dass der Biegewiderstand deutlich größer
als die rechnerische Durchstanzlast war. Die Bewehrung war in allen 22 Versuchskör-
pern orthogonal angeordnet. Der Biegebewehrungsgrad variierte zwischen 0,63 % und
1,03 %. Die Fundamente ohne Durchstanzbewehrung wurden nur mit einer unteren Be-
wehrungslage ausgeführt, wohingegen die durchstanzbewehrten Versuchskörper zusätz-
lich mit einer oberen Lage versehen wurden. Die Betondeckung betrug entsprechend
den Anforderungen in DIN 1045-1 mindestens 35 mm. Exemplarisch ist der Beweh-
rungsplan für das Fundament DF9 in Bild 4.3 dargestellt. Genauere Angaben zu den
anderen Versuchskörpern können dem Anhang B entnommen werden.
Die konstruktive Durchbildung der Versuchskörper ist in den als Bild 4.4 bezeichne-
ten Fotografien exemplarisch für einen Versuch ohne Durchstanzbewehrung (DF13) und
einen Versuch mit Durchstanzbewehrung (DF18) dargestellt. Neben der Biegezugbe-
wehrung ist in der rechten Fotografie die Bügelbewehrung gut zu erkennen.
Insgesamt fünf Versuchskörper waren mit einer Durchstanzbewehrung versehen und
sollten zur Untersuchung der maximalen Durchstanztragfähigkeit verwendet werden.
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Bild 4.3: Durchstanz- und Längsbewehrung von Versuch DF9
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Bild 4.4: Bewehrungskorb ohne Durchstanzbewehrung Versuchskörper DF13 (links),
Bewehrungskorb mit Durchstanzbewehrung Versuchskörper DF18 (rechts)
Als Durchstanzbewehrung wurden in den Fundamenten DF9 und DF16 bis DF18 Bügel
aus BSt 500 S vorgesehen. Die Abmessungen der Bügel und der Abstand der Längsstäbe
war so aufeinander abgestimmt, dass in jeder Ecke der Bügel jeweils ein Stab der unte-
ren bzw. oberen Bewehrung vorhanden war. Dadurch sollte eine möglichst schlupfarme
Verankerung der Bügel erreicht werden. Die Durchstanzbewehrung des Versuchskör-
pers DF3 bestand aus vertikal angeordneten Betonstahlstäben ∅ = 12mm (BSt 500 S),
die wegen der geringen Plattendicke von 20 cm zur Verankerung mit aufgeschweißten
Ankerplatten versehen waren. In der Tabelle 4.3 sind die wichtigsten Parameter der Ver-
suchskörperbewehrung zusammengestellt.
4.2.3 Materialkennwerte
Die Versuchskörper DF1 bis DF5 (Serie I) wurden aus Transportbeton der Festigkeits-
klasse C 20/25 zwischen dem 11.3.2004 und dem 5.11.2004 hergestellt. Der Zuschlag
hatte einen Größtkorndurchmesser von 16 mm. Das Ausbreitmaß lag dem Konsistenzbe-
reich K3 entsprechend bei etwa 48 cm. Die Betone für die Serie II (DF6 bis DF10) wur-
den in der Versuchshalle des Instituts für Massivbau mit einem Zwangsmischer in zwei
bis drei Chargen hergestellt. Für die Fundamente DF6 bis DF9 wurde ein normalfester
Beton der Klasse C 20/25 verwendet, wobei zum Zeitpunkt der Versuchsdurchführung
eine mittlere Zylinderdruckfestigkeit von etwa 20 MPa erreicht wurde. Der Versuchs-
körper DF10 sollte der Festigkeitsklasse C40/50 entsprechen und am Versuchstag eine
mittlere Zylinderdruckfestigkeit von etwa 40 MPa aufweisen. Der quarzitische Zuschlag
(Rheinkies) hatte eine Körnung von 0 mm bis 16 mm. Für die Versuchskörper der Se-
rie III wurden aufgrund der Versuchskörpergröße Transportbetone der Festigkeitsklassen
C 20/25 und C 30/37 verwendet. Die Versuchskörper wurden in Gruppen zu zwei oder
drei Stück zwischen dem 26.11.2007 und dem 7.7.2008 hergestellt. Als Zielfestigkeiten
wurden am Versuchstag im Zylinder 20 MPa bzw. 40 MPa angestrebt.
Die Stützen bestanden in allen Versuchsserien aus hochfestem Beton (DF1–DF5: fc,cyl ≥
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Tabelle 4.4: Mittelwerte der Betonfestigkeiten am Prüftag
Versuch Datum Bauteil Alter fc,cube fc,cyl fct, f lex fct,sp Ec fc,cube,28d
(–) (–) (–) (d) (MPa) (MPa) (MPa) (MPa) (MPa) (MPa)
DF1 19.03.04 Platte 8 25,0 20,2 2,81 1,63 24000 39,7
Stütze 6 61,6 45,8 – – 31400 −
DF2 27.05.04 Platte 8 24,1 22,0 3,02 1,76 22600 37,4
Stütze 3 42,2 35,8 – – 29800 −
DF3 04.08.04 Platte 7 36,3 30,7 3,59 2,33 25800 45,8
Stütze 2 61,9 50,1 – 3,50 33200 −
DF4 23.09.04 Platte 6 28,1 24,5 3,89 1,97 24000 49,6
Stütze 3 90,0 74,0 – 4,38 38200 −
DF5 11.11.04 Platte 6 20,9 17,6 3,30 1,51 23300 44,5
Stütze 3 74,6 62,8 – – 37700 −
DF6 19.12.07 Platte 8 23,5 19,0 3,60 1,97 23500 31,5
Stütze 7 102,9 80,6 – 4,64 51400 137,2
DF7 09.04.08 Platte 6 24,8 20,9 3,34 1,86 25100 34,9
Stütze 5 105,7 87,3 – 5,47 47500 140,5
DF8 09.10.07 Platte 8 26,5 22,5 3,99 2,19 24900 34,8
Stütze 7 109,9 89,8 – 4,97 51500 128,9
DF9 13.02.08 Platte 7 26,1 20,8 3,52 2,13 24700 36,2
Stütze 6 102,5 84,6 – 5,33 48200 143,7
DF10 14.11.07 Platte 8 47,2 38,1 4,74 2,86 29500 60,1
Stütze 7 105,3 81,5 – 5,29 49000 124,1
DF11 13.03.08 Platte 14 28,1 21,4 3,53 1,90 22000 36,3
Stütze 13 123,4 99,1 – 5,58 50300 140,7
DF12 11.12.07 Platte 14 25,6 21,2 –a –a 23700 38,0
Stütze 12 –a 94,5 – –a 50700 144,6
DF13 11.06.08 Platte 14 24,4 21,1 2,40 2,03 20100 34,8
Stütze 13 124,9 99,4 – 6,27 52200 147,0
DF14 10.12.07 Platte 13 24,6 –b 3,14 1,74 –b 38,0
Stütze 11 117,8 –b – 4,96 –b 144,6
DF15 11.03.08 Platte 12 26,2 21,7 2,64 1,77 22500 36,3
Stütze 11 121,6 96,4 – 5,06 55800 140,7
DF16 24.07.08 Platte 17 23,1 20,0 3,48 1,52 20900 28,5
Stütze 15 117,1 100,7 − 5,17 48800 134,7
DF17 28.07.08 Platte 21 25,8 20,8 3,42 2,15 22000 28,5
Stütze 19 121,1 –d − 5,54 52700 134,7
DF18 30.07.08 Platte 23 25,7 21,7 2,76 1,83 22500 28,5
Stütze 21 118,4 –d − 4,98 54100 134,7
DF19 13.06.08 Platte 16 25,8 21,8 2,79 2,09 21900 34,8
Stütze 15 126,8 –c – 5,96 54000 147,0
DF20 26.05.08 Platte 19 44,9 35,7 5,37 2,70 27400 51,6
Stütze 18 126,0 105,0 – 5,72 52400 146,0
DF21 28.05.08 Platte 21 45,3 36,3 4,62 3,14 26800 51,6
Stütze 20 124,8 107,0 – 6,67 54500 146,0
DF22 30.05.08 Platte 23 46,9 36,4 5,30 2,99 26200 51,6
Stütze 22 125,0 106,9 – 5,80 52000 146,0
asiehe DF14; bsiehe DF12; csiehe DF13; dsiehe DF16; fc,cube: Würfeldruck-; fc,cyl : Zylinderdruck-; fct, f lex: Biegezug-;
fct,sp: Spaltzugfestigkeit; Ec: E-Modul; fc,cube,28d : Gütewürfeldruckfestigkeit nach 28 Tagen
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60MPa, DF6–DF22: fc,cyl ≥ 100MPa). Zusätzlich waren die Stützen ab dem Versuch
DF3 mit einem Stahlkragen aus 10 mm dickem Stahlblech versehen, um ein unplanmä-
ßiges Versagen der Stützen im Versuch sicher ausschließen zu können. Der Stahlkragen
diente gleichzeitig als Stützenschalung und hatte 40 mm Abstand zur Fundamentplatte
und 10 mm Abstand zur Stützenoberkante, so dass ein Absetzen des Stahlkragens auf
die Fundamentplatte vermieden werden konnte. Der verwendete hochfeste Beton wurde
am Institut für Massivbau hergestellt.
Für die Güteprüfung nach 28 Tagen wurden von den am Institut für Massivbau herge-
stellten Betonen zu jedem Betoniertermin von jeder Mischung jeweils zwei und von den
Transportbetonen jeweils drei Würfel mit der Kantenlänge 150 mm hergestellt und unter
Normbedingungen gelagert (7 Tage feucht und anschließend bis zur Prüfung trocken).
Zusätzlich wurden weitere Prüfwürfel zur Ermittlung der Festigkeitsentwicklung sowie
Betonprismen (150mm×100mm×700mm) und Zylinder (∅= 150mm, h = 300mm)
aus dem Beton derselben Charge hergestellt. Die Betondruckfestigkeit der Fundament-
platten und Stützen am Versuchstag wurde an drei Würfeln bestimmt. Des weiteren wur-
den drei Zylinder zur Bestimmung des E-Moduls und der Zylinderdruckfestigkeit und
drei weitere Zylinder zur Bestimmung der Spaltzugfestigkeit geprüft. Die Biegezugfes-
tigkeit wurde an den Betonprismen im Vierpunktbiegeversuch bestimmt. Die Material-
kennwerte der Betone sind in Tabelle 4.4 zusammengestellt.
Als Betonstahl wurde BSt 500 S eingesetzt. Betonstahlstäbe mit gleichem Durchmes-
ser wurden jeweils derselben Materialcharge entnommen, so dass in den einzelnen Ver-
suchen die Stahlkennwerte je Durchmesser einheitlich waren. Die Stahleigenschaften
wurden in Zugversuchen am Institut für Massivbau bestimmt und sind in Tabelle 4.5
zusammengefasst. Es wurden keine Materialkennwerte für die Biegedruckbewehrung
bestimmt, da diese in Durchstanzversuchen nur geringfügig beansprucht wird.
4.3 Versuchsaufbau
4.3.1 Durchstanzversuche an Fundamenten auf Sand
Für die Durchführung der Versuchsserien I und II (DF1 bis DF10) wurde die am GiB
vorhandene Versuchsgrube verwendet, die von ULKE so modifiziert und umgebaut wur-
de, dass eine systematische Untersuchung der Sohldruckverteilung unter den Funda-
menten möglich war. Eine detaillierte Beschreibung kann [95,161] entnommen werden.
Nach dem Umbau betrugen die maximal möglichen Abmessungen des Bodenkörpers in
der Versuchsgrube 3,25m×3,25m×2,60m. Die Tiefe von 2,60 m entsprach damit der
2- bis 3-fachen Fundamentbreite, so dass zu erwarten war, dass die vertikalen Spannun-
gen bis zur Unterkante der Versuchsgrube abgebaut werden konnten. Der Versuchsstand
124
Tabelle 4.5: Kennwerte der Biege- und Durchstanzbewehrung
Versuch ∅ A0 fy ft A10 Es
(–) (MPa) (mm2) (MPa) (MPa) (%) (MPa)
DF1–DF5 8 50 530 610 14,9 203600
12 112 549 651 20,9 200300
14 156 542 634 19,8 198100
16 201 517 588 20,8 201000
DF6 20 316 566 655 21,7 198200
DF7 20 312 549 667 24,8 200400
DF8 16 199 581 661 18,9 197600
DF9 16 201 598 697 18,5 198800
10a 78 520 598 19,4 198500
DF10 16 205 578 664 21,2 192400
DF11 20 313 528 662 22,5 197000
DF12, DF14 20 316 566 655 21,7 198200
DF13, DF22 20 312 558 654 24,3 197900
DF15 25 489 548 656 28,7 200300
DF16, DF18 20 315 558 641 24,3 199200
DF17, DF19 20 315 552 661 24,1 198100
DF16–DF19 12b 110 559 621 16,8 193300
DF20, DF21 20 312 549 667 24,8 200400
aDurchstanzbewehrung; bDurchstanzbewehrung (DF16–DF18) bzw. Umschnü-
rungsbewehrung (DF19); ∅: Stabnenndurchmesser; A0: Anfangsquerschnitt; fy:
0,2 %-Dehngrenze; ft : Zugfestigkeit; A10: Bruchdehnung; Es: E-Modul
ist in Bild 4.5 im Schnitt dargestellt. Bild 4.6 zeigt eine Fotografie der Versuchsgrube
kurz vor dem Versuch.
Um einen möglichst ungestörten Einbau des Sandes in den Versuchsstand sicherzustel-
len, wurde eine fahrbare Rieselanlage konstruiert. Die Anlage bestand aus einem motor-
getriebenen Rollwagen und einem Rieselbehälter, der über ein Fassungsvermögen von
0,62 m3 verfügte, was einer Einbaulagendicke von 5,5 cm entsprach. Die Verdichtung
erfolgte beim Versuch DF1 (lockere Lagerung, D = 0,40) allein durch die Fallhöhe. Für
die Herstellung einer dichten Lagerung (D = 0,82−1,14) wurden drei Stahlplatten nach
jeder eingebauten Lage auf die Sandoberfläche gelegt und mit einem Vibrationsplat-
tenverdichter 3 Minuten lang definiert in Schwingungen versetzt. Die Lagerungsdichte
wurde kontinuierlich durch die Kontrolle der Masse des eingebauten Sandes und der
Einbauhöhe der jeweiligen Lage überprüft. Für die Versuche an den Fundamenten DF1
bis DF5 und DF8 wurden insgesamt 45 Lagen mit einer Einbauhöhe von jeweils ca.
5,5 cm eingebaut (Gesamthöhe 2,48 m). Für die restlichen 4 Versuchskörper wurden 40
Lagen eingebracht (Gesamthöhe 2,20 m). Um die Sicherheit gegen Grundbruchversa-
gen zu vergrößern, wurde eine nicht verdichtete Überhöhung aus Sand mit einer Dicke
zwischen 30 cm und 85 cm (gemessen ab der Fundamentunterkante) aufgeschüttet.
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Bild 4.5: Schnitt durch den Versuchsstand für Serie I und II (in Anlehnung an [161])
Nach dem Einheben und Ausrichten des Fundaments wurde das Pressenwiderlager
(Stahlträger) montiert. Die Lastaufbringung erfolgte in der Serie I über eine hydraulische
Presse der Fa. Matra, die auf eine Maximallast von etwa 2 MN ausgelegt war. In der Se-
rie II wurde die Last über 6 hydraulische Pressen der Fa. Lukas (je 590 kN bei 700 bar)
aufgebracht, die in einem Pressenpaket gebündelt waren. Da alle Pressen an einem ge-
meinsamen Ölkreislauf angeschlossen waren, konnte eine gleichmäßige Belastung des
Versuchskörpers sichergestellt werden. Die Presse (Serie I) bzw. das Pressenpaket (Se-
rie II) wurden genau mittig auf dem Stützenstummel ausgerichtet, um eine Schiefstel-
lung des Versuchskörpers zu vermeiden. Die in das System eingebrachte Kraft wurde
Bild 4.6: Versuchsstand mit eingebautem Versuchskörper und Stahlrahmen (Versuchs-
grube des GiB)
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hydraulisch geregelt. Die Messung der Pressenkraft erfolgte über den Öldruck und red-
undant in Serie I über eine Kraftmessdose der Fa. Glötzel mit einem Messbereich bis
1 600 kN und in Serie II über eine Hohlkraftmessdose der Fa. Diedrich Messtechnik mit
einem Messbereich bis 4 000 kN.
4.3.2 Durchstanzversuche an Fundamenten ohne Sandbettung
Um größere Fundamentabmessungen prüfen zu können, waren die 12 Fundamente der
Serie III nicht auf Sand gebettet, sondern wurden auf dem Kopf stehend durch hydrau-
lische Pressen belastet. Die Lasten wurden durch acht Pressen der Fa. Lukas (je 590 kN
bei 700 bar) aufgebracht, die ihre Lasten über einen Lastverteilungsträger (HEM 140) an
jeweils zwei kombinierte Gleit- und Verformungslager vom Typ Ciparall der Fa. Calen-
berg Ingenieure abgaben, so dass die Versuchskörper durch insgesamt 16 gleiche Einzel-
lasten beansprucht wurden (Bild 4.7). Die Gleit- und Verformungslager bestanden aus
einem Elastomer mit den Abmessungen 140mm× 140mm× 30mm und einer GFK-
Gleitplatte mit den Abmessungen 250mm×250mm. Die Gleit- und Verformungslager
verhinderten, dass Membrankräfte durch die Reibung zwischen der Lasteinleitungskon-
struktion und dem Versuchskörper in die Fundamentplatte eingetragen werden konnten.
Da während der Versuche deutliche Verschiebungen zwischen Elastomer und Gleitplat-
ten beobachtet wurden, wird im Weiteren angenommen, dass die Tragfähigkeiten der
Versuchskörper von Membrankräften weitgehend unbeeinflusst waren. Als Widerlager
für die Pressen dienten zwei Stahlträger HEM 450, die sich wiederum an zwei Gewinde-
stangenrahmen im Abstand von 2 m abstützten. Die eingebrachte Kraft wurde hydrau-
lisch geregelt und redundant über eine Öldruckmessdose und eine Hohlkraftmessdose
(Hersteller Fa. Diedrich, Messbereich bis 4 000 kN), die unter dem Stützenstummel an-
geordnet war, gemessen.
4.4 Versuchsdurchführung und Messverfahren
4.4.1 Versuchsdurchführung
Nach dem Einbau der Versuchskörper in die jeweiligen Versuchsstände wurden die
Messstellen eingerichtet, kalibriert und an das zentrale Datenerfassungssystem ange-
schlossen. Unmittelbar vor Beginn der Versuche wurde eine Nullmessung für alle Mess-
stellen durchgeführt. Das Belastungsprogramm, das im Wesentlichen für alle Versuche
gleich war, bestand aus fünf Phasen:
− Nullmessung;
− stufenweise Steigerung der Last bis zur rechnerischen Gebrauchslast;
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Bild 4.7: Versuchstand für Serie III
− 10 Lastwechsel zwischen der vollen und halben Gebrauchslast;
− Steigerung der Last in mehreren Stufen bis auf etwa 80 % der rechnerischen
Bruchlast;
− kontinuierliche Steigerung der Last bis zum Eintreten des Versagens.
Die Messungen der Dehnungsmessstreifen (DMS), der induktiven Wegaufnehmer, der
Kraft- und Öldruckmessdosen erfolgte kontinuierlich über einen Rechner mit der Soft-
ware DIA-DAGO. Die Messung der Sohlspannungen in den Versuchsserien I und II
erfolgte beim Erreichen der jeweiligen Laststufe punktuell durch elektro-hydraulische
Druckmesskissen. Bei den Versuchen der Serie II wurden die Spannungen zusätzlich
kontinuierlich durch Sensorfolien der Fa. Tekscan gemessen.
Nachfolgend werden die verschiedenen Messstellen kurz erläutert und exemplarisch für
einen einzelnen Versuchskörper dargestellt. Da jedoch die Anzahl der Messstellen infol-
ge der unterschiedlichen konstruktiven Durchbildung variierten, sind Ort, Anzahl und
Bezeichnung der jeweiligen Messstellen für die weiteren Versuchskörper den entspre-
chenden Forschungsberichten zu entnehmen [88, 94, 95].
4.4.2 Kraftmessung
Die in den Versuchskörper eingetragene Kraft wurde über den Öldruck der Pressen ma-
nuell geregelt und mit einer Kraftmessdose, die zwischen den Pressen und dem Stüt-
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zeneindrückung bei Versuchskörper DF9
zenstummel angeordnet war, kontrolliert. Zur Bestimmung der Kennlinien zwischen Öl-
druck und Kraft wurden die Zylinder gegen eine von der Materialprüfanstalt Dortmund
zertifizierte Prüfmaschine mittig belastet und auf diese Weise mehrfach kalibriert. Die
Messungen der Hohlkraftmessdose in den Versuchsserien I und II zeigten deutliche Ab-
weichungen (bis zu 8 %) von den über den Öldruck bestimmten Kräften auf. Dies ist auf
die extreme Empfindlichkeit der verwendeten Hohlkraftmessdose gegenüber Verkantun-
gen zurückzuführen. Aus diesem Grund wurden für die Auswertung der Versuche der
Serien II und III, die über den Öldruck ermittelten Kräfte verwendet.
4.4.3 Durchbiegung und Stützeneindrückung
Die Plattendurchbiegungen wurden jeweils an den Ecken der Fundamente und in Se-
rie II und III auch an den Ecken der Stützen mit induktiven Wegaufnehmern gemessen,
wohingegen bei den Versuchen der Serie I der Pressenweg gemessen wurde. Bei den Ver-
suchen DF6 bis DF22 wurde die Durchbiegung zur Ermittlung der Biegelinie an zwei
weiteren Stellen aufgezeichnet. Zusätzlich wurde bei den Versuchen DF5 bis DF22 die
Eindrückung der Stütze in die Platte mit zwei Wegaufnehmern gemessen. Die Wegauf-
nehmer, die zur Ermittlung der Durchbiegung angeordnet waren, sind in Bild 4.8 mit W
und die Wegaufnehmer zur Ermittlung der Stützeneindrückung mit E bezeichnet.
4.4.4 Änderung der Plattendicke
Zur Erfassung der Schrägrissbildung im Inneren der Platte wurde die Veränderung der
Plattendicke mit vier induktiven Wegaufnehmern (Messstellen F1 bis F4) aufgezeich-
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net, die auf der Diagonalen (Stützenecke) und auf der Hauptachse angeordnet waren
(Bild 4.9). Die Änderung der Plattendicke ließ Rückschlüsse auf die Ausbildung und
Lage des Durchstanzkegels und die Breite der Schubrisse zu. An den Messstellen wurde
ein lotrecht angeordnetes Kunststoffrohr (∅ = 15mm) einbetoniert. In dem Rohr war
eine Gewindestange angeordnet, die mit zwei Karosseriescheiben in der Betondeckung
des Fundaments verankert war. Mit einem induktiven Wegaufnehmer konnte dann die
Relativverschiebung der Plattenunterseite zur -oberseite gemessen werden.
4.4.5 Beton- und Betonstahldehnungen
Die Betonstauchungen auf der Biegedruckseite der Platte wurden mit Dehnungsmess-
streifen (Fa. Hottinger (HBM), Typ 20/120LY41, Messgitterlänge 20 mm) erfasst. Für
die Beton-DMS wurde eine ähnliche Anordnung wie für die DMS auf der Biegebe-
wehrung gewählt, um die Dehnungsebene bestimmen zu können. Zusätzlich wurden die
Betonstauchungen an der Stützenecke gemessen. Bild 4.10 zeigt die Anordnung und
Bezeichnung der Messstellen zur Erfassung der Betonstauchung auf der Biegedrucksei-
te.
Die Dehnungen in den theoretischen Betondruckstreben am Stützenanschnitt in Rich-
tung der Hauptachsen und der Diagonalen wurden mit sogenannten „Messzellen“ erfasst
(Bild 4.11). Eine Messzelle bestand aus einem rau abgezogenen Betonprisma (80mm×
80mm× 20mm) mit einer ähnlichen Betondruckfestigkeit wie der Versuchskörper auf
dem in Richtung der theoretischen Druckstrebe ein Beton-DMS (HBM 20/120LY41,
Messlänge 20 mm) mit einer Neigung von 45° bzw. 34° gegenüber der Horizontalen auf-
geklebt wurde. Diese Messzellen wurden an den vertikalen Betonstahlstäben der Stützen
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Bild 4.11: Anordnung der Betonmesszellen (links) und Detailaufnahme (rechts)
befestigt und einbetoniert. Bild 4.11, rechts zeigt die in der Schalung eingebauten Mess-
zellen kurz vor dem Betonieren.
Zur Messung der Betonstahldehnungen wurden geätzte Folien-Dehnungsmessstreifen
(Fa. Hottinger (HBM), Typ 3/120LY61, Messgitterlänge 3 mm) auf den Betonstahlstä-
ben appliziert. Je Messstelle wurden zwei DMS gegenüberliegend angeordnet, deren
Messwerte zur Eliminierung von Biegeeinflüssen gemittelt wurden. Zur Beurteilung des
Tragverhaltens wurden mehrere Messstellen an der Biegezugbewehrung sowie an der
Durchstanzbewehrung angeordnet. In Bild 4.12, links ist exemplarisch für Versuchskör-
per DF9 die Lage der DMS auf der Biegezugbewehrung dargestellt. Zur Erfassung der
Beanspruchungen der Durchstanzbewehrung wurden je Bewehrungsreihe mehrere Be-
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Bild 4.12: Lage der Stahl-DMS auf der Biegezugbewehrung (links) und Lage der Mess-
stellen auf den Bügeln (rechts) bei Versuchskörper DF9
wehrungselemente mit Dehnungsmessstreifen versehen. Für Versuch DF9 kann die Lage
der DMS auf der Bügelbewehrung Bild 4.12, rechts entnommen werden.
4.4.6 Messungen der Bodenpressungen
Die Messung der Sohlnormalspannungen erfolgte durch punktuell angeordnete Druck-
messkissen sowie durch flächig aufliegende Foliensensoren an der Fundamentunterseite
und wurde vom GiB durchgeführt. Nachfolgend werden die beiden Messverfahren kurz
dargestellt. Genauere Angaben können [94, 95, 161] entnommen werden.
Zur Messung der Sohldruckspannungen wurden in der Sohlfuge der Fundamente 21
Druckmesskissen der Fa. Glötzl Baumesstechnik mit einem Messbereich von 0 bar bis
20 bar (Typ ESK 5/10 K 20) vorgesehen (Bild 4.13, rechts). Weiterhin wurden 4 Druck-
messkissen mit einem Messbereich von 0 bar bis 5 bar (Typ ESK 5/10 K 5) in die Wände
der Versuchsgrube eingebaut, um zu überprüfen, ob sich die Spannungsverteilung un-
terhalb des Fundaments unbeeinflusst ausbilden konnte. Die Druckmesskissen sind mit
Öl gefüllt und über eine Steigleitung mit einer Gummimembran, auf der ein Dehnungs-
messstreifen (DMS) appliziert ist, verbunden. Beim Aufbringen einer Kraft auf der Un-
terseite des Druckmesskissens wird durch das verdrängte Öl die Gummimembran und
dadurch auch der DMS gedehnt. Die Widerstandsänderung des DMS kann dann in eine
mechanische Spannung umgerechnet werden. Die Messungen konnten nur nach dem Er-
reichen einer Laststufe erfolgen, da die Messung sequentiell durchgeführt wurde und für
einen Durchlauf aller 25 Messstellen etwa eine Minute benötigt wurde. Die genaue Lage
und Bezeichnung der Druckmesskissen kann exemplarisch für Versuch DF8 Bild 4.13,
links entnommen werden.
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me eines Druckmesskissens (rechts) [94]
Bei den Versuchen DF6 bis DF10 erfolgte zusätzlich eine flächige und kontinuierliche
Messung der Sohlspannungen bis zum Bruch des Fundaments durch Foliensensoren der
Fa. Tekscan. Das Messsystem besteht aus einem Foliensensor, der über eine elektro-
nische Steuerung mit einem Rechner verbunden ist. Die Foliensensoren sind aus zwei
aufeinander geklebten, flexiblen Kunststofffolien gefertigt (Bild 4.14, links). Zwischen
den Folien befindet sich eine halbleitende Tinte, die ihren elektrischen Widerstand bei
Einwirkung einer mechanischen Spannung verändert. Die Steuerungselektronik misst
die Veränderung des Widerstandes und berechnet daraus eine mechanische Spannung.
Es wurden unter einem Viertel des Fundamentes 4 Sensorfolien mit den Abmessungen
370mm× 420mm angeordnet. Der Abstand der Messpunkte betrug bei den verwen-
deten Folien etwa 8,4 mm. Unter Ausnutzung der Symmetrie des Systems konnte die
Spannungsverteilung für das ganze Fundament ermittelt werden (Bild 4.14, rechts).
4.5 Versuchsergebnisse
4.5.1 Bruchtragverhalten
Bei allen Versuchen war ein Durchstanzversagen zu beobachten, das sich stets am An-
schnitt Stütze-Platte lokalisierte. Bei den auf Sand gebetteten Versuchskörpern der Se-
rie I und II konnte keine überproportionale Zunahme der Setzungen, die auf eine Über-
schreitung des Grundbruchwiderstands hingewiesen hätte, beobachtet werden. Die ge-
messenen Spannungen an der Wand der Versuchsgrube hätten beim Erreichen der tat-
sächlichen Grundbruchlast deutlich ansteigen müssen. Dies konnte ebenfalls nicht be-
obachtet werden.
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Tabelle 4.6: Zusammenstellung der Bruchlasten
Versuch d fc,cyl ρl Asw a/d u0/d Vf lex VPressen ∆G Vtest V f lexVtest
(-) (mm) (MPa) (%) (cm2) (–) (–) (kN) (kN) (kN) (kN) (–)
DF1 150 20,2 1,03 − 2,50 4,0 1180 551 − 551 2,14
DF2 150 22,0 1,03 − 2,50 4,0 1197 530 − 530 2,26
DF3 150 30,7 1,03 40,7 2,50 4,0 1651 1197 − 1197 1,38
DF4 250 24,5 0,62 − 1,50 2,4 2139 1252 − 1252 1,71
DF5 250 17,6 0,73 − 1,45 2,8 2435 1130 − 1130 2,17
DF6 395 19,0 0,86 − 1,25 2,0 7146 2836 − 2836 2,52
DF7 395 20,9 0,85 − 1,50 2,0 6544 2568 − 2568 1,71
DF8 250 22,5 0,87 − 2,00 3,2 3028 1203 − 1203 2,52
DF9 250 20,8 0,87 158,0 2,00 3,2 4467 2784 − 2784 1,60
DF10 250 38,1 0,87 − 2,00 3,2 3180 1638 − 1638 1,94
DF11 395 21,4 0,86 − 1,25 2,03 6845 2793 20 2813 2,43
DF12 395 21,2 0,85 − 1,50 2,03 6732 2182 26 2208 3,05
DF13 395 21,1 0,84 − 2,00 2,03 6004 1799 40 1839 3,26
DF14 300 21,2 0,82 − 2,00 2,67 3767 1456 21 1477 2,55
DF15 470 21,7 0,82 − 1,25 1,70 8994 2720 30 2750 3,27
DF16 395 20,0 0,86 90,4 1,25 2,03 9525 3660 20 3680 2,59
DF17 395 20,8 0,85 90,4 1,50 2,03 8887 3593 26 3619 2,46
DF18 395 21,7 0,84 226,0 2,00 2,03 8107 3321 40 3361 2,41
DF19 395 21,8 0,86 −a 1,25 2,03 7132 2769 20 2789 2,62
DF20 395 35,7 0,86 − 1,25 2,03 7455 3017 20 3037 2,45
DF21 395 36,3 0,85 − 1,50 2,03 6915 2834 26 2860 2,42
DF22 395 36,4 0,85 − 2,00 2,03 6338 2365 40 2405 2,64
aUmschnürung der Druckzone am Stützenanschnitt; Asw: Querschnittsfläche der gesamten Durchstanzbewehrung; u0/d:
bez. Stützenumfang; V f lex: Biegetragfähigkeit; VPressen: Pressenkraft; ∆G: Eigengewicht des Fundaments; Vtest : Bruchlast
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Die Bruchlasten der Durchstanzversuche sind in Tabelle 4.6 zusammengestellt. Der Ver-
gleich der Bruchlasten mit der nach GESUND [65] auf Grundlage der Bruchlinientheorie
ermittelten Biegetragfähigkeit der Fundamente V f lex zeigt, dass die Biegetragfähigkeit
bei Eintritt des Versagens nicht erschöpft war. Das bestätigten auch die Versuchsbeob-
achtungen, die eindeutig ein sprödes Durchstanzversagen erkennen ließen.
4.5.2 Rissbilder
Die Rissbilder auf der Biegezugseite der Fundamente wurden nach dem Ablauf der Ver-
suche dokumentiert. Bei den Versuchen ohne Sandlagerung konnte zusätzlich die Ent-
wicklung der Rissbilder beobachtet werden. Ähnlich wie bei Versuchen an Flachdecken-
ausschnitten entwickelten sich zunächst radiale Risse und erst kurz vor dem Versagen
entstanden die ersten tangentialen Risse. Aus einem der äußeren Tangentialrisse bildete
sich schließlich der Versagensriss aus. In Bild 4.15 sind für ausgewählte Versuche die
Rissbilder auf der Fundamentunterseite im Bruchzustand dargestellt.
Die Rissbilder im Platteninneren wurden durch Sägeschnitte in Nähe des Stützenan-
schnitts dokumentiert. In Bild 4.16 werden die Sägeschnitte der Versuchskörper DF11
bis DF13 aus C 20/25 und DF20 bis DF21 aus C 40/50 gegenübergestellt. Die Ver-
suchskörper gleicher Schubschlankheit unterschieden sich dabei nur hinsichtlich ih-
rer Betondruckfestigkeit. Anhand der Sägeschnitte ist zu erkennen, dass die Neigung
der Versagensrisse mit zunehmender Schubschlankheit abnimmt. Bei den gedrungenen
Fundamenten DF11 und DF20 mit einer Schubschlankheit von a/d = 1,25 beträgt der
Neigungswinkel etwa 45°. Bei den schlankeren Versuchskörpern DF13 und DF22 mit
a/d = 2,0 sind die Versagensrisse mit 30° bis 35° dagegen deutlich flacher geneigt.
Ein Einfluss der Betondruckfestigkeit auf die Neigung des Versagensrisses ist nicht zu
erkennen. Bei den Fundamenten gleicher Schubschlankheit sind die Rissbilder trotz un-
terschiedlicher Betondruckfestigkeit sehr ähnlich, dies gilt auch für die Neigung des
Versagensrisses (Bild 4.16).
Der Einfluss der statischen Nutzhöhe auf die Neigung des Versagensrisses kann mit den
Versuchsgruppen DF11, DF12, DF13 und DF15, DF12, DF14 untersucht werden. Bei
der erstgenannten Gruppe wurde die Schubschlankheit über die Änderung der Funda-
mentbreite variiert, wohingegen bei der zweiten Gruppe die Plattendicke angepasst wur-
de. In den Bildern 4.16 und 4.17 sind die Sägeschnitte der beiden Gruppen dargestellt.
Anhand der Versuchsergebnisse lässt sich kein direkter Einfluss der statischen Nutzhöhe
bzw. eines eventuell vorhandenen Maßstabseffektes auf die Neigung des Versagensrisses
erkennen. Bei Versuchen gleicher Schubschlankheit konnte unabhängig von der Platten-
dicke ein ähnlich geneigter Durchstanzkegel beobachtet werden.
In Bild 4.17 sind zusätzlich die Sägeschnitte der durchstanzbewehrten Fundamente
DF16 bis DF18 dargestellt. Es haben sich ein äußerer Schubriss mit einer Neigung von
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Bild 4.15: Rissbilder auf der Biegezugseite im Bruchzustand (Rasterbreite 10 cm)
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a/d = 1,25
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Bild 4.16: Sägeschnitte – Einfluss der Betondruckfestigkeit auf die Schubrissbildung
etwa 45°, der die Durchstanzbewehrung kreuzt, und mehrere innere Schrägrisse mit ei-
ner Neigung zwischen 50° und 60° ausgebildet. Die gemessenen Bügeldehnungen be-
stätigen, dass die Durchstanzbewehrung aktiviert wurde. Der flacher geneigte, äußere
Schubriss dürfte deshalb während des Versuches zuerst entstanden sein. Das Bauteilver-
sagen trat wahrscheinlich ein, als sich die inneren Risse ausbildeten. Die Schrägrissnei-
gung scheint im Gegensatz zu den Fundamenten ohne Durchstanzbewehrung nicht vom
a/d-Verhältnis beeinflusst zu werden.
In Bild 4.18 sind die Sägeschnitte der auf Sand gebetteten Versuchskörper DF6 und DF7
mit denen der Fundamente DF11 und DF12 der Serie III (ohne Sandbettung) verglichen.
Für die untersuchten Randbedingungen konnte kein Einfluss der Bettung auf die Nei-
gung des Versagensrisses beobachtet werden. Die Risse waren bei der realistischeren
Bettung auf Sand allerdings etwas mehr verteilt.
4.5.3 Last-Verformungs-Charakteristik
Die Verformungen wurden bei den Versuchen der Serie II und III an den Stützen- und
an den Fundamentecken gemessen, wohingegen bei den Fundamenten der Serie I an-
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(a) DF15 (d = 470mm) (b) DF16 (d = 395mm)
a/d = 1,5
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a/d = 2,0
(e) DF14 (d = 300mm) (f) DF18 (d = 395mm)
Bild 4.17: Sägeschnitte – Einfluss der statischen Nutzhöhe (a, c, e) und Einfluss der
Durchstanzbewehrung (b, d, f) auf die Schubrissbildung
Sandlagerung ohne Sandlagerung
a/d = 1,25
(a) DF6 (b) DF11
a/d = 1,5
(c) DF7 (d) DF12
Bild 4.18: Sägeschnitte – Einfluss der Sandlagerung auf die Schubrissbildung
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10 Lastwechsel
Bild 4.19: Ausgewählte Last-Rotationskurven
stelle der Verformungen an den Stützenecken der Pressenweg gemessen wurde (Ab-
schnitt 4.4.3). Aufgrund der unterschiedlichen Breite der Versuchskörper kann mit einer
klassischen Last-Verformungskurve keine Aussage über die relative Steifigkeit der Ver-
suchskörper getroffen werden. Zur Beurteilung des Verformungsverhaltens werden des-
halb in Bild 4.19 die Last-Rotationskurven aufgetragen. Für den Vergleich können die
Versuchskörper in vier Gruppen eingeteilt werden, die sich durch die Art der Bettung,
die Betondruckfestigkeit und die Anordnung einer Durchstanzbewehrung unterschei-
den. Die Fundamente innerhalb einer Gruppe unterscheiden sich dagegen nur durch
ihre Schubschlankheit, die durch eine Änderung der Plattenbreite variiert wurde. Die
statische Nutzhöhe betrug bei den betrachteten Versuchen 395 mm. Vergleicht man die
Fundamente innerhalb der einzelnen Gruppen, kann man anhand der Gradienten der
einzelnen Last-Rotationskurven gut erkennen, dass die Steifigkeit ebenfalls etwa gleich
groß war. Die Steifigkeit scheint somit nicht von der Schubschlankheit a/d beeinflusst
zu werden. Die im Bruchzustand erreichte Rotation nimmt allerdings mit zunehmendem
a/d-Verhältnis deutlich ab. Die höhere Betondruckfestigkeit führt aufgrund des größe-
ren E-Moduls zu einer Zunahme der Steifigkeit, erkennbar an den größeren Gradienten
der Kurven in Bild 4.19 d. Die maximal aufnehmbare Rotation konnte durch die höhe-
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Bild 4.20: Änderung der Plattendicke ohne (a) und mit (b) Durchstanzbewehrung
re Betondruckfestigkeit nur bei den Versuchskörpern mit einem a/d-Verhältnis von 1,5
und 2,0 gesteigert werden, die auch eine signifikant höhere Bruchlast als die vergleich-
baren Fundamente aus Beton geringerer Festigkeit erreichten. Die Art der Belastung
(gleichförmig oder auf Sand gebettet) scheint keinen großen Einfluss auf die Steifigkeit
der Fundamente zu besitzen (vgl. die Bilder 4.19 a und 4.19 b). Die Anordnung einer
Durchstanzbewehrung führt bei etwa gleicher Steifigkeit zu einer deutlichen Steigerung
der im Bruchzustand aufnehmbaren Plattenrotation (Bild 4.19 c).
4.5.4 Dickenänderungen
Die Entwicklung der Schubrisse im Inneren der Platte kann nur indirekt über die Än-
derung der Plattendicke beobachtet werden. Für die drei Fundamente ohne Durch-
stanzbewehrung DF11 bis DF13 ist die auf die Bruchlast bezogene einwirkende Quer-
kraft V/VBruch in Bild 4.20 a über der Änderung der Plattendicke ∆h aufgetragen. Die
Ergebnisse für drei Fundamente mit Durchstanzbewehrung (DF16 bis DF18) sind in
Bild 4.20 b dargestellt. Bei allen drei Fundamenten ohne Durchstanzbewehrung setzte
die Schubrissbildung bei etwa 70 % bis 80 % der späteren Bruchlast ein. Die beim Er-
reichen der Bruchlast gemessenen maximalen Dickenänderungen variierten zwischen
0,8 mm bei Versuch DF13 und 2,2 mm bei Versuch DF11. Bei den Fundamenten mit
Durchstanzbewehrung begann die Schrägrissbildung bei etwa 40 % der späteren Bruch-
last. Dies war zu erwarten, da die Durchstanzbewehrung aus Bügeln den Schrägriss
„vernadelt“ und nach erfolgter Rissbildung einen Teil der Querkraft aufnimmt. Die auf
Bruchlastniveau gemessenen maximalen Dickenänderungen waren deshalb deutlich grö-
ßer als bei den Fundamenten ohne Durchstanzbewehrung. Die absoluten Werte betrugen
zwischen 3,7 mm bei Versuch DF19 und 5,6 mm bei Versuch DF16.
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Bild 4.21: Typische Verläufe der Stahldehnungen auf Bruchlastniveau
4.5.5 Stahldehnungen
Die Dehnungsverteilung in der Biegezugbewehrung wurde bei allen Versuchen gemes-
sen. Typische Ergebnisse dieser Messungen sind in Bild 4.21 dargestellt. Das Auftreten
hoher Stahlspannungen war auf den unmittelbaren Bereich der Stütze beschränkt. Wäh-
rend die Längsbewehrung der Versuche ohne Durchstanzbewehrung nicht die Streck-
grenze erreichte, überschritt die Biegezugbewehrung bei den bügelbewehrten Funda-
menten DF16 und DF17 kurz vor dem Durchstanzversagen die Streckgrenze. Wegen
des vorhandenen hohen Bewehrungsgrades blieb das Fließen jedoch lokal auf den Be-
reich der Stütze beschränkt (Bild 4.21 c). Es kann somit davon ausgegangen werden,
dass beim Eintreten des Versagens die Biegetragfähigkeit auch bei den bügelbewehrten
Fundamenten noch nicht erreicht war.
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Fundamenten und (b) Vergleich verschiedener Versuchsreihen
4.5.6 Einfluss der Schubschlankheit
Die normativen Regelungen zum Durchstanzen berücksichtigen bis auf wenige Aus-
nahmen nicht den Einfluss der Schubschlankheit a/d. Die Versuchskörper DF11, DF12
und DF13 unterscheiden sich nur hinsichtlich ihrer Schubschlankheit und können somit
zur Untersuchung des Einflusses des a/d-Verhältnisses herangezogen werden. Um ei-
ne Überlagerung mit einem gegebenenfalls vorhandenen Maßstabsfaktor zu vermeiden,
wurde die unterschiedliche Schubschlankheit über eine Anpassung der Fundamentbrei-
te realisiert. Alle anderen Parameter wurden bei den drei Versuchen konstant gehalten.
In Bild 4.22 a sind die Versagensbruchlasten über der Schubschlankheit a/d aufgetra-
gen. Mit zunehmendem a/d-Verhältnis nimmt die aufnehmbare Querkraft ab. Um diesen
Trend zu bestätigen, wurden weitere Versuchsreihen betrachtet (Bild 4.22 b). Die Fun-
damente der Gruppe DF20 bis DF22 sind für einen Vergleich geeignet, da sie sich nur
durch eine höhere Betonfestigkeit von den Versuchskörpern der Gruppe DF11 bis DF13
unterschieden. Bei den Versuchskörpern DF15, DF12 und DF14 wurde bei ansonsten
gleichen Parametern die Schubschlankheit bei konstanter Versuchskörperbreite durch
unterschiedliche statische Nutzhöhen variiert. Eine ähnliche Versuchsreihe von D IE-
TERLE/ROSTÁSY [45] konnte für den Vergleich ebenfalls verwendet werden. Da die sta-
tische Nutzhöhe einen wesentlichen Einfluss auf die Durchstanztragfähigkeit hat, wird
für alle Versuche die Schubspannung am Stützenanschnitt berechnet (vu =Vtest/(u0d)),
um den Einfluss der statischen Nutzhöhe deutlich zu reduzieren. In allen vier Testreihen
nimmt die aufnehmbare Schubspannung am Stützenanschnitt mit zunehmender Schub-
schlankheit ab (Bild 4.22 b). Inwieweit die Ergebnisse der Versuchsreihen mit variie-
renden statischen Nutzhöhen von einem Maßstabsfaktor oder dem u0/d-Verhältnis be-
einflusst werden, kann allerdings mit den vorhanden Versuchen nicht geklärt werden.
Hierzu wären weitere systematische Versuche mit konstanter Schubschlankheit nötig.
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Bild 4.23: Einfluss der (a) Betondruckfestigkeit und (b) der Boden-Bauwerk-Interaktion
auf die Durchstanztragfähigkeit von Fundamenten
4.5.7 Einfluss der Betondruckfestigkeit
Der Einfluss der Betondruckfestigkeit auf die Durchstanztragfähigkeit konnte mit zwei
Versuchsgruppen untersucht werden. Die Versuchskörper der ersten Gruppe (DF11 bis
DF13) besaßen eine Betondruckfestigkeit von ungefähr 20 MPa und die Fundamente
der zweiten Gruppe (DF20 bis DF22) von ungefähr 35 MPa. In Bild 4.23 a sind die
Bruchlasten über der Betondruckfestigkeit aufgetragen. Obwohl die Anzahl der zur Ver-
fügung stehenden Versuche relativ gering ist, kann dem Diagramm entnommen werden,
dass die Durchstanztragfähigkeit der schlankeren Fundamente (a/d = 1,5 und 2,0) sig-
nifikant von der Betondruckfestigkeit beeinflusst wird, wohingegen der Einfluss bei den
gedrungenen Fundamenten DF11 und DF20 (a/d = 1,25) weniger stark ausgeprägt ist.
Um eine definitive Aussage zum Einfluss der Betondruckfestigkeit treffen zu können,
sind jedoch weitere Versuche notwendig.
4.5.8 Einfluss der Boden-Bauwerk-Interaktion
Der Einfluss der Boden-Bauwerk-Interaktion wurde im Rahmen zweier gemeinsam mit
dem GiB durchgeführter Forschungsvorhaben untersucht, wobei die Auswertung der
Sohlnormalspannungsverteilungen vom GiB vorgenommen wurde. Zwei Versuchsgrup-
pen sind geeignet, um den Einfluss einer Interaktion zwischen Boden und Fundament
näher zu untersuchen. Die Versuchskörper der Gruppe DF6 bis DF8 waren auf Sand
gebettet, wohingegen die Fundamente DF11 bis DF13 mit einer Gleichlast beaufschlagt
wurden. Da die Abmessungen der Versuchsgrube begrenzt sind, mussten die Abmessun-
gen des Fundaments DF8 gegenüber dem gleichmäßig belasteten Versuchskörper DF13
verkleinert werden. Damit die gleiche Schubschlankheit a/d erreicht wurde, war eine
Anpassung der Dicke von 450 mm (DF13) auf 300 mm (DF8) notwendig. Um den Ein-
fluss der statischen Nutzhöhe zu reduzieren, werden nachfolgend wieder die Schubspan-
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Bild 4.24: Spannungsverläufe in den Sohlfugen der Fundamente DF6 (a) und DF8 (b)
(nach [94])
nungen am Stützenanschnitt (vu = Vtest/(u0 d f 1/3c )) verwendet. In Bild 4.23 b werden
die beiden Versuchsgruppen verglichen. Die Versuche bestätigen die in [91] und [90]
getroffene Aussage, dass der Ansatz einer gleichmäßigen Bodenpressung in vielen Fäl-
len zu einer sicheren Bemessung führt (Bild 4.24). Die geringfügig höheren Bruchlas-
ten der auf Sand gebetteten Fundamente im Vergleich zu den gleichförmig belasteten
Versuchskörpern können auf eine Konzentration der Sohlnormalspannungen im Bereich
der Stütze zurückgeführt werden (Bild 4.24). Diese Konzentration erhöht den Teil der
Bodenpressungen, der die einwirkende Querkraft direkt reduziert. Wie ausgeprägt die
Spannungsumlagerung zur Fundamentmitte hin ist, hängt allerdings davon ab, wie viel
Prozent der Grundbruchlast im Bruchzustand erreicht werden. Je näher die Bruchlast an
der Grundbruchlast liegt, um so ausgeprägter ist die Spannungsumlagerung [161]. Die
rechnerische Grundbruchlast Rn,k (Grundbruchwiderstand) kann nach DIN 4017 [11]
ermittelt werden.
4.5.9 Einfluss einer Durchstanzbewehrung
Zur Untersuchung des Einflusses einer Durchstanzbewehrung stehen zwei Versuchs-
gruppen zur Verfügung. Die Versuchskörper der ersten Gruppe (DF16 bis DF18) wa-
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Bild 4.25: Anteil der Durchstanzbewehrung an der Durchstanztragfähigkeit
ren mit geschlossenen Bügeln als Durchstanzbewehrung versehen. Die Fundamente der
zweiten Gruppe (DF11 bis DF13) besaßen keine Durchstanzbewehrung und waren an-
sonsten identisch. Weiterhin stehen noch zwei auf Sand gebettete Versuche mit Durch-
stanzbewehrung zur Verfügung. Der Versuchskörper DF9 war ebenfalls bügelbewehrt.
Die Durchstanzbewehrung im Versuch DF3 bestand dagegen aus vertikal angeordneten
Betonstahlstäben, die mit aufgeschweißten Ankerplatten versehen und somit hinsichtlich
der Verankerungsqualität mit Doppelkopfankern vergleichbar waren. Für die genannten
Versuche ist in Bild 4.25 das Verhältnis (Vtest/ f 1/3c )/(Vc,test/ f 1/3c ) in Abhängigkeit der
Schubschlankheit a/d dargestellt. Dabei sind Vtest die Bruchlast der Fundamente mit
Durchstanzbewehrung und Vc,test die Bruchlasten der entsprechenden Fundamente ohne
Durchstanzbewehrung. Um den Einfluss der unterschiedlichen Betondruckfestigkeiten
zu reduzieren, wurden die Bruchlasten mit dem Faktor f 1/3c normiert. Bild 4.25 bestätigt
die Annahme, dass die Anordnung einer Schubbewehrung die Durchstanztragfähigkeit
von Fundamenten deutlich erhöht. Die Effektivität der Durchstanzbewehrung scheint
jedoch von der Schubschlankheit a/d beeinflusst zu sein. Die Wirksamkeit der Durch-
stanzbewehrung ist für kleinere Verhältnisse a/d geringer (Bild 4.25). Beispielsweise
konnte die Durchstanztragfähigkeit des Versuchskörpers DF13 (a/d = 2,0) durch die
Anordnung einer Bügelbewehrung um 80 % gesteigert werden, aber die Tragfähigkeit
des gedrungenen Fundaments DF11 (a/d = 1,25) nur um etwa 33 %.
4.6 Zusammenfassung
Aus den Ergebnissen der experimentellen Untersuchungen zum Durchstanzen von
auf Sand gebetteten und gleichförmig belasteten Einzelfundamenten können folgende
Schlussfolgerungen aus den 22 Versuchen gezogen werden:
− Die Neigung des Versagensrisses wird hauptsächlich von der Schubschlankheit
a/d und nicht von der Betonfestigkeit beeinflusst. Die Neigung des Versagensris-
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ses betrug bei den gedrungenen Fundamenten (a/d = 1,25) etwa 45° und weniger
als 35° bei den schlankeren Fundamenten (a/d = 2,0).
− Der Durchstanzwiderstand wird signifikant von der Schubschlankheit a/d beein-
flusst. Die aufnehmbare Querkraft nimmt mit zunehmendem a/d-Verhältnis ab.
− Anhand der Versuchsergebnisse kann vermutet werden, dass der Durchstanzwi-
derstand der schlankeren Fundamente (a/d = 1,5 und 2,0) signifikant von der
Betonfestigkeit beeinflusst ist. Bei den gedrungenen Fundamenten mit einem a/d-
Verhältnis von 1,25 war dieser Effekt jedoch nicht eindeutig.
− Durch die Anordnung einer Durchstanzbewehrung lässt sich die aufnehmbare
Querkraft erheblich steigern. Die Effektivität der Durchstanzbewehrung wird je-
doch von der Schubschlankheit a/d beeinflusst. Die Wirksamkeit der Durchstanz-
bewehrung wird mit abnehmendem a/d-Verhältnis reduziert.
− Wenn die Durchstanztragfähigkeit im Vergleich zum Grundbruchwiderstand nicht
zu klein ist, erreichen auf Sand gebettete Fundamente höhere Durchstanztragfä-
higkeiten als gleichförmig beanspruchte Fundamente. Dies lässt sich mit einer
Konzentration der Bodenpressungen im Bereich der Stütze erklären.
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5 Numerische Untersuchungen
5.1 Allgemeines
Zur Verifizierung des verwendeten Finite-Elemente-Programms ABAQUS [41] werden
die in Kapitel 4 beschriebenen Durchstanzversuche an Fundamenten numerisch abge-
bildet und die gemessenen Spannungs- und Dehnungszustände sowie Durchbiegungen
mit den berechneten Werten verglichen. Die Modelle für die auf Sand gebetteten Fun-
damente wurden in Zusammenarbeit mit dem GiB erstellt [93, 95]. ABAQUS ist ein
FE-Programmsystem mit einer großen Anzahl an verschiedenen Kontinuumselementen
und Materialmodellen. Die hier vorgestellten Rechnungen wurden aufgrund der langen
Rechenzeiten auf dem Hochleistungsrechner der RWTH Aachen durchgeführt.
5.2 Verwendete Materialmodelle
5.2.1 Beton
Für die Abbildung des Betons wurde das von LUBLINER [117] entwickelte und später
von LEE und FENVES [115] erweiterte plastische Schädigungsmodell verwendet. Das
Modell besteht aus vier Komponenten:
− Die Fließ- oder Bruchbedingung (yield function) F beschreibt durch die Fließflä-
che den Bereich des Spannungsraumes, in dem sich das Material linear-elastisch
verhält.
− Das Verfestigungsgesetz (hardening rule) bestimmt die Änderung der Fließfläche,
nachdem der Spannungszustand die momentane Fließfläche überschritten hat.
− Mit dem Gradienten der Potentialfunktion (flow potential) G wird die Richtung
des plastischen Dehnungsinkrements und damit das Verhältnis von plastischen
Längs- zu Querdehnungen bestimmt. Durch die Anwendung der Fließregel (flow
rule) dε pli j = dλ δG(σ i j)/δσ i j ergeben sich somit die Größe und Richtung des
plastischen Dehnungsinkrements.
− Die Schädigungsfunktion definiert die Abnahme der elastischen Steifigkeit in Ab-
hängigkeit von der plastischen Dehnung.
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Bild 5.1: Vergleich des Versagenskriteriums mit Triaxialversuchen
Die Form der Fließfläche wird durch vier Parameter festgelegt: die einaxiale Beton-
druckfestigkeit fc, die einaxiale Betonzugfestigkeit fct , die biaxiale Betondruckfestig-
keit fcb und dem Verhältniswert zwischen Zug- und Druckmeridian Kc. In Bild 5.1
wird die Fließfläche mit den Ergebnissen von verschiedenen Triaxialversuchen [100,
124, 149–151] im Oktaederspannungsraum verglichen. Dabei wurde das Verhältnis von
Zug- zu Druckfestigkeit des Betons zu 0,09 angenommen und der Wert für Kc wurde
mit der Methode der kleinsten Fehlerquadrate anhand der Versuche zu 0,68 bestimmt.
Mit dem gewählten Parametersatz zeigt sich eine gute Übereinstimmung zwischen den
Versuchswerten und der Bruchbedingung.
Die isotrope Verfestigung und damit die Veränderung der Fließfläche F unter steigen-
der Beanspruchung wird über zwei skalare Schädigungsparameter für Zug- und Druck-
beanspruchung ε˜ plc und ε˜ plt gesteuert (Bild 5.2 a). Die Fließflächen werden dabei affin
zur Bruchfläche gewählt (isotrope Verfestigung). Die Verfestigungsparameter sind die
in einaxialen Druck- und Zugversuchen ermittelten Spannungen in Abhängigkeit der
plastischen Dehnung. Um mehraxiale Spannungszustände berücksichtigen zu können,
muss das Verfestigungsgesetz erweitert werden. Aus dem berechneten plastischen Deh-
nungsinkrement wird dazu eine sogenannte äquivalente plastische Dehnung ermittelt.
Der zugehörige Verfestigungsparameter kann dann aus den an einaxialen Versuchen er-
mittelten Kurven abgelesen werden. LEE und FENVES verwenden für die Bestimmung
der äquivalenten plastischen Dehnung den größten (Hauptzugdehnung) bzw. kleinsten
(Hauptdruckdehnung) Eigenwert des plastischen Dehnungstensors und die normierten
positiven Hauptspannungen. Dieser Ansatz ist nicht geeignet, um die Dehnungszunahme
bei triaxialer Beanspruchung richtig zu beschreiben (vgl. auch [69]). Dies konnte durch
eigene Nachrechnungen von Triaxialversuchen bestätigt werden. Da für die verwendeten
Betone keine Spannungs-Dehnungskurven bestimmt wurden, mussten Spannungsdeh-
nungsbeziehungen aus der Literatur verwendet werden. Für die Druckseite wurde die
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nichtlineare Beziehung von SARGIN (z. B. [156]) verwendet. Dieser Ansatz zeichnet
sich durch die große Anpassungsfähigkeit der Kurven im Nachbruchbereich durch einen
Faktor D aus.
Bei Beton lässt sich das Dilatanzverhalten nicht mit einer Projektion der plastischen
Verzerrungen normal zur Fließfläche (assoziierte Fließregel) beschreiben, da sonst die
Volumenzunahme im Bruchzustand überschätzt wird (z. B. [153]). Deshalb verwenden
LEE und FENVES in ihrem Modell eine von der Fließfläche F unabhängige Potenti-
alfunktion G (eine sogenannte nicht-assoziierte Fließregel), um die Richtung und den
Betrag des plastischen Dehnungsvektors zu bestimmen (Bild 5.2 b). In ABAQUS ist als
Fließpotential G eine hyperbolische Funktion vom Typ Drucker-Prager implementiert.
Die direkte Kalibrierung der Potentialfunktion G anhand von Kleinkörperversuchen ist
prinzipiell möglich [69,135]. Für die in ABAQUS als Potentialfunktion gewählte mathe-
matische Funktion ist jedoch eine direkte Anpassung an Versuchsergebnisse schwierig,
so dass nach Meinung des Autors eine Kalibrierung nur indirekt durch das Nachrechnen
von Kleinkörper- und Bauteilversuchen sinnvoll möglich ist.
Das Schädigungsgesetz kann verwendet werden, um die Abnahme der elastischen Stei-
figkeit mit zunehmender Gesamtdehnung zu beschreiben. Dies ist für die Simulation
von Entlastungsvorgängen und zyklischen Belastungen notwendig, da die Plastizitäts-
theorie den Steifigkeitsabfall des Betons infolge Rissbildung nicht abbilden kann. Da
im Rahmen dieser Arbeit nur statische Beanspruchungen betrachtet wurden und zur Ka-
librierung des Schädigungsgesetzes zyklische Versuche an Probekörpern erforderlich
sind, wurde auf die Eingabe eines Schädigungsgesetzes verzichtet. Vergleichsrechnun-
gen haben gezeigt, dass für die simulierten statischen Versuche der Einfluss der Schä-
digungsvariablen vernachlässigbar ist. Das Modell verhält sich dann wie ein klassisches
plastisches Modell.
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Abhängigkeit der aufgebrachten Kraft
Ein weiteres Problem bei der FE-Berechnung von quasisprödem Material wie Beton ist
die Netzabhängigkeit der Ergebnisse, die besonders bei Zugbeanspruchungen auftritt.
Um diese Netzabhängigkeit zu umgehen, verwendet ABAQUS das von HILLERBORG,
MODÉER und PETERSSON entwickelte Fictitious-Crack-Model [97]. Dabei wird auf
der Zugseite des Verfestigungsgesetzes die Spannungs-Dehnungsbeziehung durch ei-
ne Spannungs-Rissöffnungsbeziehung ersetzt. Die zugehörige plastische Dehnung wird
dann für das jeweilige Element in Abhängigkeit seiner charakteristischen Länge berech-
net. Die Fläche unter der Spannungs-Rissöffnungsbeziehung ist ein Maß für die Ener-
gie, die aufgewendet werden muss, um einen auf eine Einheitsfläche bezogenen Riss
zu öffnen und wird als Bruchenergie G f bezeichnet. Die Bruchenergie ist eine Mate-
rialkonstante und kann z. B. nach Model Code 90 abgeschätzt werden. Für die eige-
nen FE-Berechnungen wurde die Spannungs-Rissöffnungsbeziehung als exponentielle
Funktion nach [56] abgebildet. Um die Netzunabhängigkeit der Lösung zu überprüfen,
wurde der in Bild 5.3 a dargestellte Zugkörper mit drei unterschiedlich fein diskretisier-
ten Netzen berechnet. Das Zugversagen lokalisierte in den mittleren Elementen (dunkel
dargestellt), die eine minimal geringere Zugfestigkeit als die restlichen Elemente hatten.
In dem Diagramm in Bild 5.3 b ist die Zugkraft über der Verschiebung der Lastangriffs-
punkte aufgetragen. Das in ABAQUS implementierte Fictitious-Crack-Model berechne-
te unabhängig von der Elementgröße nahezu die gleiche Verschiebung.
Die in den Simulationen verwendeten Materialparameter für den Beton sind in Tabel-
le 5.1 zusammengestellt. Die einaxialen Druck- und Zugfestigkeiten des Betons wurden
aus den am Versuchstag gemessenen Festigkeiten (Tabelle 4.4) berechnet. Der E-Modul
wurde am Versuchstag experimentell bestimmt und die Bruchenergie nach Model Co-
de 90 aus der Zylinderdruckfestigkeit berechnet. Die Querdehnzahl (Poissonzahl) νc
wurde für alle Versuche konstant zu 0,2 abgeschätzt. Die Parameter für die Fließfläche
wurden anhand der in Bild 5.1 dargestellten Versuchsergebnisse kalibriert und die Ein-
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Tabelle 5.1: Für die FE-Berechnungen verwendete Betonkennwerte
Versuch fc fct Ec G f εc1 D Kc fcb/ fc ψ ε
(–) (MPa) (MPa) (MPa) (N/m) (‰) (–) (–) (–) (°) (–)
DF2 22,0 1,58 22 600 52,1 −2,1 0,5 0,68 1,16 23 50
DF3 30,7 2,10 25 800 65,8 −2,1 0,5 0,68 1,16 40 5
DF4 24,5 1,77 24 000 56,2 −2,1 0,5 0,68 1,16 23 50
DF5 17,6 1,36 23 300 44,6 −2,1 0,5 0,68 1,16 23 50
DF6 19,0 1,77 23 500 47,0 −2,1 0,5 0,68 1,16 23 50
DF7 20,9 1,67 25 100 50,3 −2,1 0,5 0,68 1,16 23 50
DF8 22,5 1,97 24 900 52,9 −2,1 0,5 0,68 1,16 23 50
DF9 20,8 1,92 24 700 50,1 −2,1 0,5 0,68 1,16 40 5
DF10 38,1 2,57 29 500 76,5 −2,3 0,5 0,68 1,16 25 50
DF11 21,4 1,71 22 000 51,1 −2,1 0,5 0,68 1,16 23 50
DF12 21,2 1,57 23 700 50,8 −2,1 0,5 0,68 1,16 23 50
DF13 21,1 1,83 20 100 50,6 −2,1 0,5 0,68 1,16 23 50
DF14 21,2 1,57 23 700 50,8 −2,1 0,5 0,68 1,16 23 50
DF15 21,7 1,59 22 500 51,6 −2,1 0,5 0,68 1,16 23 50
DF16 20,0 1,37 20 900 48,7 −2,1 0,5 0,68 1,16 40 5
DF17 20,8 1,94 22 000 50,1 −2,1 0,5 0,68 1,16 40 5
DF18 21,7 1,65 22 500 51,6 −2,1 0,5 0,68 1,16 40 5
DF19 21,8 1,88 21 900 51,8 −2,1 0,5 0,68 1,16 23 50
DF20 35,7 2,43 27 400 73,1 −2,3 0,5 0,68 1,16 23 50
DF21 36,3 2,83 26 800 74,0 −2,3 0,5 0,68 1,16 23 50
DF22 36,4 2,69 26 200 74,1 −2,3 0,5 0,68 1,16 23 50
fc: einaxiale Betondruckfestigkeit; fct : einaxiale Betonzugfestigkeit; Ec: Elastizitätsmodul des Be-
tons; G f : Bruchenergie; εc1: Dehnung bei Erreichen des Höchstwertes der Betondruckspannung
(nach DIN 1045-1); D: Formparameter, der die Neigung des abfallenden Astes in der Spannungs-
Dehnungsbeziehung nach SARGIN bestimmt; Kc: der Verhältniswert zwischen Zug- und Druckme-
ridian; fcb: biaxiale Betondruckfestigkeit; ψ: Neigung der Potentialfunktion; ε: Formparameter, der die
Ausrundung der Potentialfunktion festlegt
stellungen für die in der Fließregel verwendete Potentialfunktion (ψ und ε) durch das
Nachrechnen von Modell- und Bauteilversuchen ermittelt.
5.2.2 Stahl
Bei den verwendeten stabförmigen Bewehrungen kann ein einaxialer Spannungszustand
vorausgesetzt werden, so dass als Materialmodell eine elasto-plastische Formulierung
nach VON MISES mit isotroper Verfestigung nach Erreichen der Streckgrenze verwen-
det werden kann. Die experimentell ermittelten Spannungs-Dehnungsbeziehungen der
Betonstähle wurden für die numerischen Simulationen durch bilineare Formulierungen
idealisiert. Die verwendeten Materialkennwerte können Tabelle 4.5 im Versuchskapitel
entnommen werden.
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Tabelle 5.2: Für die FE-Berechnungen vom GiB ermittelten Bodenparameter [94, 95]
Versuch ϕ ′ ψsoil c′ νsoil Es Ev K0 ρ D
(–) (°) (°) (kN/m2) (–) (kN/m2) (kN/m2) (–) (kg/m3) (–)
DF2 40 13,1 1,0 0,26 34400 30000 0,36 1 730 0,91
DF3 40 13,1 1,0 0,26 34400 30000 0,36 1 744 0,95
DF4 40 13,1 1,0 0,26 34400 30000 0,36 1 764 1,01
DF5 38 12,7 1,0 0,28 27600 23500 0,38 1 700 0,82
DF6 40 13,1 1,0 0,26 34400 30000 0,36 1 724 0,82
DF7 40 13,1 1,0 0,26 34400 30000 0,36 1 735 0,85
DF8 40 13,1 1,0 0,26 34400 30000 0,36 1 744 0,87
DF9 42 15,0 1,0 0,25 37100 33000 0,33 1 840 1,14
DF10 40 13,1 1,0 0,26 34400 30000 0,36 1 731 0,97
ϕ ′: Reibungswinkel; ψsoil : Dilatanzwinkel; c′: Kohäsion; νsoil : Querdehnzahl; Es: Steifemodul; Ev: Ver-
formungsmodul; K0: Erdruhedruckbeiwert; ρ: Einbaudichte; D: Lagerungsdichte
5.2.3 Boden
Zur Abbildung des Bodens wurde ein elastisch-plastisches Stoffgesetz mit der Grenz-
bedingung nach MOHR-COULOMB verwendet. Die für die FE-Berechnungen verwen-
deten Bodenparameter sind in Tabelle 5.2 zusammengefasst und wurden vom GiB er-
mittelt [94,95]. Anstelle des im Ödometerversuch ermittelten Steifemoduls Es wurde der
Verformungsmodul Ev verwendet, da unterhalb der Fundamentsohle die Seitendehnun-
gen nicht wie im Ödometerversuch behindert sind. Die Verformungsmoduli Ev wurden
rechnerisch aus den nach DIN 18 135 [10] bestimmten Steifemoduli Es als Sekantenmo-
duli nach [114] ermittelt. Der innere Reibungswinkel ϕ ′, der Dilatanzwinkel des Bodens
ψsoil und die Kohäsion des Bodens c′ wurden in Abhängigkeit der Einbaudichte ρ be-
stimmt und für die Rechnungen als unabhängig vom Belastungsniveau betrachtet.
5.3 Modellierung der Versuchskörper
Zur Diskretisierung der Fundamente wurden Volumenelemente mit 20 Knoten, d. h. mit
quadratischem Verschiebungsansatz, und voller Integration in den Gaußpunkten verwen-
det. Bei der Simulation der Versuche auf Sand wurde der Bodenkörper ebenfalls mit
dreidimensionalen Kontinuumselementen – allerdings mit 8-Knoten (linearer Verschie-
bungsansatz) – abgebildet. Aus Symmetriegründen war die Simulation eines Viertels
der Versuchskörper ausreichend. Den Elementen im Bereich des Stützenstumpfs wur-
de ein linear-elastisches Material zugewiesen. Die Netzeinteilung für die Fundamente
auf Sand und die gleichförmig belasteten Versuche kann Bild 5.4 entnommen werden.
Der Kontakt zwischen den Fundamenten und dem Bodenkörper wurde mit einem so-
genannten surface based Kontaktgesetz simuliert [41]. Als Kontaktbedingungen wurde
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Bild 5.5: Diskretisierung der Längsbewehrung (a) und der Bügel (b)
in tangentialer Richtung das Reibgesetz nach COULOMB mit einem Reibungskoeffizi-
enten von µ = 0,5 verwendet. In der Richtung normal zur Fundamentsohle wurde ein
starrer Kontakt angenommen.
Die Bewehrungsstäbe wurden diskret als Biegestäbe modelliert, die in die Volumen-
elemente eingebettet wurden, d. h. die Biegestäbe konnten völlig frei innerhalb der Be-
tonelemente orientiert werden (Bild 5.5). Die Verschiebungen bzw. Verschiebungsfelder
waren starr gekoppelt, so dass ein vollständiger Verbund zwischen den Bewehrungsstä-
ben und dem Beton simuliert wurde. Die Durchstanzbewehrung wurde ebenfalls durch
Biegestäbe abgebildet. Die Durchstanzbewehrung war im Gegensatz zur Biegezugbe-
wehrung nicht in jedem Knoten an die Betonelemente gekoppelt. Die Verankerung wur-
de durch starre Kopplung der Knoten nur auf Höhe der oberen und unteren Biegebe-
wehrung an die Betonelemente abgebildet. Andere numerische Untersuchungen haben
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gezeigt, dass mit dieser Abbildung die Verankerung der Durchstanzbewehrung realis-
tisch simuliert werden kann [85].
5.4 Berechnungsverfahren
Die Belastung wurde inkrementell aufgebracht. Als Pfadverfolgungsalgorithmus wur-
de das von R IKS [148] entwickelte und von verschiedenen Autoren mehrfach modifi-
zierte Bogenlängenverfahren verwendet. Grundidee dieses Verfahrens ist nach dem Prä-
diktorschritt nicht auf einer Horizontalen zu iterieren (wie beim Verfahren nach NEW-
TON/RAPHSON), sondern längs einer Kurve. Dabei wird neben der Verformung auch
das Lastniveau iterativ verändert. Deshalb ist es nicht möglich, für eine genau definierte
Last den zugehörigen Verformungszustand zu berechnen. Andererseits ermöglicht die
iterative Änderung des Lastniveaus die Kurve zu inkrementieren. Es ist somit möglich,
Extrempunkte innerhalb einer Iteration zu überwinden. Mit diesem Verfahren können
aufweichende Systeme (wie z. B. Tragwerke aus Beton) und Stabilitätsprobleme berech-
net werden. Da bei den hier vorgestellten Berechnungen primär die Ermittlung der Trag-
last und der Verformungen wichtig war, konnte der Nachteil des Verlusts der direkten
Kontrolle des Lastniveaus akzeptiert werden.
5.5 Vergleich der Versuche mit den Ergebnissen der FE-Berechnungen
5.5.1 Bruchlasten und Verformungsverhalten
Die in den Versuchen DF2 bis DF22 und den jeweiligen numerischen Simulationen er-
reichten Bruchlasten werden in Tabelle 5.3 verglichen. Zur Information sind auch die
rechnerischen Versagenslasten nach DIN 1045-1, die mit einem verkürzten Rundschnitt
im Abstand 1,0d vom Stützenanschnitt ermittelt wurden, angegeben. Die in den Ver-
suchen und FE-Berechnungen erzielten Bruchlasten stimmen gut überein. Das Verhält-
nis aus experimenteller und numerisch bestimmter Bruchlast Vtest/VFE beträgt im Mit-
tel xm = 0,99. Die Streuung ist sehr gering, so dass sich ein Variationskoeffizient von
V = 0,08 ergibt.
In Bild 5.6 werden für 14 Versuche die numerisch und die experimentell ermittelten
Last-Verformungskurven verglichen. Es ist eine gute Übereinstimmung festzustellen,
wobei die FE-Berechnungen in manchen Fällen die Steifigkeit direkt nach der Erstriss-
bildung geringfügig überschätzen. Dies ist vermutlich darauf zurückzuführen, dass sich
in der numerischen Simulation nach der Erstrissbildung die plastischen Zugdehnungen
über mehrere Elemente verteilen, wohingegen sich im Versuch wenige, diskrete Risse
ausbilden.
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Bild 5.6: Last-Verformungskurven von Versuchen im Vergleich zu den numerischen Si-
mulationen mit ABAQUS
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Tabelle 5.3: Vergleich der Versuchsbruchlasten mit den Ergebnissen der FE-Berech-
nungen
Versuch Vtest σb VFE VtestVFE VDIN
Vtest
VDIN
(–) (kN) (kN/m2) (kN) (–) (kN)
DF2 530 655 528 1,00 488 1,09
DF3 1197 1478 1152 1,04 742 1,61
DF4 1252 1545 1200 1,04 1334 0,94
DF5 1130 1395 1187 0,95 1411 0,80
DF6 2836 1969 2669 1,06 3954 0,72
DF7 2568 1310 2408 1,07 2963 0,87
DF8 1203 836 1297 0,93 1242 0,97
DF9 2784 1933 2428 1,15 1652 1,69
DF10 1638 1137 1800 0,91 1479 1,11
DF11 2813 1953 2900 0,97 4114 0,68
DF12 2208 1127 2307 0,96 2975 0,74
DF13 1839 567 1736 1,06 2285 0,81
DF14 1477 754 1474 1,00 1546 0,96
DF15 2750 1403 2900 0,95 5136 0,54
DF16 3680 2556 4026 0,91 5743 0,64
DF17 3619 1846 3713 0,97 4125 0,88
DF18 3361 1037 3405 0,99 3157 1,06
DF19 2789 1937 2740 1,02 − −
DF20 3037 2109 3900 0,78 4907 0,62
DF21 2860 1459 3010 0,95 3569 0,80
DF22 2405 742 2460 0,98 2775 0,87
xm 0,99 xm 0,92
V 0,08 V 0,32
Vtest : Bruchlast im Versuch, σb =Vtest/A: (fiktive) mittlere Bodenpres-
sung im Bruchzustand; VFE : in der numerischen Simulation erreichte
Bruchlast; VDIN : Durchstanzwiderstand nach DIN 1045-1
5.5.2 Rissbild
Das verwendete Betonmodell kann keine diskreten Risse visualisieren. Als Ersatz wer-
den deshalb die plastischen Dehnungen in Hauptzugrichtung als Maß für die Rissbildung
verwendet. Für die Versuche DF11 bis DF13 ohne Durchstanzbewehrung und DF16 bis
DF18 mit Bügeln als Durchstanzbewehrung sind in Bild 5.7 die berechneten plastischen
Dehnungen über Fotografien der Sägeschnitte gelegt worden. Die Neigung des Durch-
stanzkegels in den Simulationen und im Sägeschnitt stimmt gut überein. Bei dem schlan-
keren Versuchskörper ohne Durchstanzbewehrung DF13 war in der FE-Berechnung al-
lerdings keine deutliche Lokalisierung des Versagensrisses zu beobachten.
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(a) DF11 (a/d = 1,25) (b) DF16 (a/d = 1,25)
(c) DF12 (a/d = 1,5) (d) DF17 (a/d = 1,5)
(e) DF13 (a/d = 2,0) (f) DF18 (a/d = 2,0)
Bild 5.7: Vergleich der Rissbilder im Sägeschnitt mit den plastischen Dehnungen in
Richtung der Hauptzugspannung
5.5.3 Dehnungen der Biegezug- und Bügelbewehrung
Die Beanspruchungen in der Biegezugbewehrung wurden von ABAQUS für die Funda-
mente ohne (DF11 bis DF13) ebenso wie für die Fundamente mit Durchstanzbewehrung
(DF16 bis DF18) gut wiedergegeben (Bild 5.8). Die Bügeldehnungen in der ersten Rei-
he wurden dagegen in der Numerik grundsätzlich zu klein ermittelt, allerdings stimmt
der qualitative Verlauf mit den Messwerten überein (Bild 5.9). In den Versuchen lagen
die Bügel-DMS in unmittelbarer Nähe des Versagensrisses, so dass große Dehnungen
gemessen wurden. In dem FE-Modell wurde ein verschmiertes Rissmodell verwendet.
Die rechnerisch ermittelten Dehnungen wurden deshalb über die Breite des Rissbandes
gemittelt. Da sich in den Berechnungen ein deutlich breiteres Rissband als in den Ver-
suchen eingestellt hat (Bild 5.7), ergeben sich in den numerischen Simulationen somit
tendenziell geringere Bügeldehnungen. Vor dem Hintergrund, dass die Versuchskörper
auf Maximaltragfähigkeitsniveau versagten und somit ein Betonversagen im Bereich des
Stützenanschnitts maßgebend wurde, erscheint die vereinfachte Abbildung der Bügel
vertretbar.
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Bild 5.8: Stahldehnungen der Biegezugbewehrung in den Versuchen und in den numeri-
schen Simulationen
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Bild 5.9: Stahldehnungen der Bügelbewehrung in den Versuchen und in den numeri-
schen Simulationen
5.5.4 Betondehnungen
In Bild 5.10 werden für zwei stützennahe DMS die gemessenen Dehnungen in radia-
ler und tangentialer Richtungen für jeweils drei Versuche mit und ohne Durchstanzbe-
wehrung mit den Ergebnissen der numerischen Simulationen verglichen. Während für
die Versuche ohne Durchstanzbewehrung zufriedenstellende Ergebnisse in den numeri-
schen Simulationen erreicht werden konnten, weichen die gemessenen Dehnungen bei
den Versuchen mit Durchstanzbewehrung zum Teil deutlich von den Ergebnissen der
FE-Berechnung ab.
5.5.5 Sohlnormalspannungen
Für den Versuch DF8 werden in Bild 5.11 die gemessenen Spannungsordinaten exem-
plarisch für drei Erdruckmessgeber mit den Ergebnissen der FE-Berechnung verglichen.
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Bild 5.10: Betondehnungen in den Versuchen und in den numerischen Simulationen
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Bild 5.11: Spannungsordinaten im Versuch DF8 und in der numerischen Berechnung
Für den betrachteten Versuchskörper kann eine zufriedenstellende Übereinstimmung
festgestellt werden, wohingegen sich in anderen Berechnungen teilweise größere Ab-
weichungen ergaben.
5.6 Bewertung der durchgeführten Simulationen
Die in diesem Kapitel vorgestellten Versuchsnachrechnungen der Durchstanzversuche
mit und ohne Durchstanzbewehrung zeigen, dass das Programmsystem ABAQUS die
Traglasten relativ genau bestimmen kann. Für das Verhältnis aus experimenteller und
rechnerischer Bruchlast Vtest/VFE ergibt sich ein Mittelwert von xm = 0,99 bei einem
relativ geringen Variationskoeffizienten von V = 0,08. Die gemessenen und berechneten
Verformungen sowie die Dehnungen der Biegezugbewehrung stimmen gut überein. Die
Bügeldehnungen und vor allem die Betondehnungen sowie die Sohlnormalspannungen
werden dagegen nur unzureichend abgebildet. Da jedoch die Bruchlast und das Verfor-
mungsverhalten gut erfasst wird, kann davon ausgegangen werden, dass das Programm
das Tragverhalten und den Lastabtrag ebenfalls zutreffend abbildet. Das verwendete Pro-
grammsystem sowie die Bestimmung der Materialparameter und die Modellierung er-
scheinen somit für die Durchführung von Parameterstudien zur weiteren Untersuchung
des Durchstanztragverhaltens von Fundamenten geeignet (Abschnitte 6.2 und 7.2.5).
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6 Durchstanzen von Fundamenten ohne
Durchstanzbewehrung
6.1 Vergleich verschiedener Ingenieurmodelle mit Versuchen
6.1.1 Zusammenstellung einer Datenbank
Als Ergebnis einer umfangreichen Literaturrecherche (siehe Abschnitt 2.1) wurde ei-
ne Datenbank mit 259 Durchstanzversuchen an Fundamenten erstellt, um verschiedene
Normen und Bemessungsmodelle hinsichtlich ihrer Leistungsfähigkeit zu überprüfen.
Ausgangspunkt für die eigenen Recherchen war die von NÖLTING 1984 veröffentlich-
te Versuchszusammenstellung [109, 132]. Die dortigen Angaben wurden überprüft und
weitere Details zu den Betoneigenschaften und der Bewehrungsführung ergänzt. Diese
Aktualisierung war notwendig, da neuere Berechnungsmodelle detailliertere Baustoff-
angaben (z. B. Größtkorn) und eine genauere Beschreibung der Bewehrungsführung als
Rechenvoraussetzungen erfordern.
Die Histogramme in Bild 6.1 geben einen Überblick über die Datenstruktur der Durch-
stanzversuche. Die Anzahl der untersuchten statischen Nutzhöhen ist sehr begrenzt.
Es gibt nur sechs Versuche mit einer praxisgerechten Plattendicke (d ≥ 500mm). Die
Bandbreite der untersuchten Biegebewehrungsgrade ist innerhalb des praxisrelevanten
Bereichs von etwa 0,5 % bis 1,0 % deutlich größer, allerdings gibt es nur wenige Ver-
suche mit hohen Bewehrungsgraden (ρ > 1%). Die gewählten Betondruckfestigkeiten
decken den im Hochbau üblichen Bereich der Festigkeitsklassen bis C 30/37 gut ab. Es
fehlen jedoch Versuche an Fundamenten aus höherfesten Betonen, die in der Praxis bei-
spielsweise für angeformte Stützenfundamente eingesetzt werden. Mit Ausnahme der
Versuchsserien des IMB/GiB sind meist größere Schubschlankheiten a/d als in ausge-
führten Tragwerken üblich geprüft worden. Anhand der Histogramme ist zu erkennen,
dass weiterhin der Bedarf nach Versuchen an Fundamenten mit möglichst praxisgerech-
ten Abmessungen zur Erweiterung der Datenbasis besteht.
Für eine konsistente Auswertung ist es erforderlich anhand von ingenieurmäßigen Krite-
rien eine Auswahl von Versuchen zu treffen. Ein Versuch war nach Meinung des Autors
dann geeignet, wenn er folgende Kriterien erfüllte:
− Es wurden nur auf Sand gebettete oder (näherungsweise) vollflächig belastete
Fundamente ausgewertet, um wirklichkeitsnahe Randbedingungen sicherzustel-
len.
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Bild 6.1: Histogramme für 259 Durchstanzversuche an Fundamenten ohne Durch-
stanzbewehrung
− Die mit der Bruchlinientheorie ermittelte Biegetragfähigkeit [65] war größer als
die beobachtete Bruchlast.
− Die Biegezugbewehrung bestand aus profilierten Betonstahlstäben.
− Die Zylinderdruckfestigkeit des Betons betrug mindestens 15 MPa.
Zusätzlich wurden zwei Versuche von RICHART mit einer Stützenkopfverstärkung und
ein Versuch von KORDINA/NÖLTING mit einem teilweise von der Platte abgefugten
Stützenstumpf aussortiert.
Die Biegetragfähigkeit wurde mit dem von GESUND auf Grundlage der Bruchlinien-
theorie entwickelten Formelapparat berechnet [65]. Es wurden zwei mögliche Versa-
gensmechanismen untersucht: Die Ausbildung von Bruchlinien direkt am Stützenan-
schnitt über die gesamte Fundamentbreite (Bild 6.2 a) und die Ausbildung von kon-
zentrisch zur Stütze ausgerichteten, fächerartigen Bruchlinien (Bild 6.2 b). Der zwei-
te Versagensmechanismus wird aufgrund seines ähnlichen Rissbildes auch als flexural
punching bezeichnet.
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Bild 6.2: Mögliche Bruchmechanismen bei Fundamenten [65]
6.1.2 Mechanische Modelle für zentrisch belastete Fundamente
Allgemeines
In diesem Abschnitt werden die rechnerischen Bruchlasten der mechanischen Modelle
von ANDRÄ, MUTTONI/GUANDALINI und BROMS mit den Versuchen aus der Daten-
bank verglichen. Die einzelnen Modelle wurden bereits in Abschnitt 2.2 vorgestellt. Der
Vergleich basiert auf dem Verhältniswert aus Bruchlast und rechnerischem Widerstand
x = Vtest/VRu,model . Dieser Quotient wurde für die Versuche der Datenbank berechnet
und über der statischen Nutzhöhe d, der Schubschlankheit a/d, der Betondruckfestigkeit
fc,cyl , dem Längsbewehrungsgrad ρl und dem bezogenen Stützenumfang u0/d aufgetra-
gen, um zu überprüfen, ob diese Einflussfaktoren von den einzelnen Modellen trendfrei
erfasst werden können.
Modell von ANDRÄ
Das Durchstanzmodell von ANDRÄ gilt nur für rotationssymmetrische Plattenausschnit-
te, so dass für die Versuchsnachrechnung nur quadratische und kreisrunde Fundamen-
te berücksichtigt werden konnten. Nach ANDRÄ ist das für Flachdecken abgeleitete
Modell auch für die Berechnung von Fundamenten geeignet. Es waren allerdings ei-
nige Anpassungen notwendig, um die praktische Berechnung zu ermöglichen. In dem
Modell von ANDRÄ wird angenommen, dass sich der Versagensriss in der Mitte einer
Druckkegelschar ausbildet (Bild 2.7). Die Druckkegelschar wird durch die vom Stützen-
mittelpunkt aus gemessenen Radien r1 und r2 begrenzt. Der rechnerische Versagensriss
trifft somit bei (r1 + r2)/2 auf die Plattenunterseite. Bei der Berechnung von Funda-
menten darf die resultierende Bodenpressung innerhalb dieses Versagensrisses von der
einwirkenden Querkraft abgezogen werden. Zusätzlich ist die Bodenpressung noch bei
der Berechnung des Bereichs r1, in dem die Zugschalen des Grundsystems infolge ei-
nes Überschreitens der Betonzugfestigkeit ausfallen, zu berücksichtigen (Bild 2.6). Be-
trachtet man das Gleichgewicht an einem Obergurtknoten Oi, so stehen hier die Druck-
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schalenkraft des Strebensystems ki und die Zugschalenkraft des Grundsystems pi mit
der Umlenkkraft ures,i im Gleichgewicht. Bei einem Fundament greift nun zusätzlich in
vertikaler Richtung die resultierende Bodenpressung kb,i = σb dr an (Bild 6.3 a). Der Ra-
dius r1, bis zu dem die Zugschalen des Grundsystems infolge einer Überschreitung der
Betonzugfestigkeit am Knoten nicht mehr mitwirken können, lässt sich mit den Gleich-
gewichtsbedingungen herleiten. Die genaue Herleitung kann [21] entnommen werden.
Bei einer Berücksichtigung der Bodenpressung σb ergibt sich der Radius r1 zu:
r1 =
rs
2
+
√
r2s
4
+
z
fctm +σb (ρld fy) (6.1)
Hierbei sind rs der Stützenradius (bei rechteckigen Stützen der äquivalente Radius einer
kreisrunden Stütze mit gleichem Umfang), z der innere Hebelarm, σb die Bodenpres-
sung, fy die Streckgrenze des Betonstahls, ρl der Längsbewehrungsgrad, d die statische
Nutzhöhe und fctm die zentrische Betonzugfestigkeit.
Die Ausdehnung der Druckkegelschalen wird durch den Radius r2 begrenzt (Bild 2.7).
ANDRÄ ermittelte anhand von nichtlinearen FE-Berechnungen die flachste mögliche
Neigung zu tanα ≈ 0,2, so dass sich folgende Gleichung für r2 ergibt:
r2 = rs +5z (6.2)
Bei gedrungenen Fundamenten wird r2 jedoch oftmals durch die Ausdehnung der Fun-
damentplatte begrenzt. Nach der Bestimmung von r1 und r2 ergibt sich die resultierende
Vertikalkomponente der Druckschalen vs,i ebenfalls aus Gleichgewichtsbetrachtungen.
Erreicht der Betonstahl im Bereich r1 bis r2 (mitwirkende Zone) nicht die Streckgrenze
fy kann geschrieben werden:
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vs,1 =
(
ρldEsψ (d− x)−0,5x2Ecψ
)∫ r2
r1
1
ri rs
z(ri− rs)
z2 +(ri− rs)2 dri (6.3)
Hierbei sind x die Druckzonenhöhe, ψ die Plattenrotation, Es der Elastizitätsmodul des
Betonstahls und Ec der Elastizitätsmodul des Betons. Erreicht die Bewehrung innerhalb
der mitwirkenden Zone r1 bis r2 die Streckgrenze, kann die Vertikalkomponente vs,i
innerhalb des Bereichs r1 bis ry mit folgender Gleichung ermittelt werden:
vs,2 =
(
ρld fy
)∫ ry
r1
1
rs
z(ri− rs)
z2 +(ri− rs)2 dri (6.4)
Hierbei ist ry der Bereich, in dem die Bewehrung die Streckgrenze erreicht. Zur Verein-
fachung der Integration der Gleichungen (6.3) und (6.4) verwendete ANDRÄ folgende
Ersatzfunktion für den Integranden:
z(ri− rs)
z2 +(ri− rs)2 ≈
1
ri
(0,4rs +0,8z) (6.5)
Die Ausgangs- und die Ersatzfunktion sind in Bild 6.3 b in Abhängigkeit vom Quoti-
enten ri/rs für drei verschiedene Verhältniswerte z/rs aufgetragen. Ist die linke Inte-
grationsgrenze r1 < rv, führt die Vereinfachung zu deutlichen Integrationsfehlern (rv
ist der Vergleichsradius nach 6.3 b). Aus diesem Grund ist bei der Berechnung von vs,i
der Radius r1 mindestens mit dem sogenannten Vergleichsradius rv anzusetzen. Bei den
Versuchsnachrechnungen hat sich jedoch gezeigt, dass für alle Fundamente der Daten-
bank r1 kleiner als rv wird. Bei Verwendung der Ersatzfunktion ergeben sich für diese
Randbedingungen somit nur sehr ungenaue bzw. teilweise aufgrund von numerischen
Problemen sogar gar keine Lösungen. Es ist deshalb notwendig die Integrale in den
Gleichungen (6.3) und (6.4) exakt zu berechnen. Wenn die Bewehrung im elastischen
Bereich verbleibt, kann die Vertikalkomponente vs = vs,1 nach folgender Gleichung be-
rechnet werden:
vs,1 = K1
z2
r2s + z
2
[
arctan
(
ri− rs
z
)
−0,5rs
z
ln
(
r2i
z2 +(ri− rs)2
)]∣∣∣∣∣
r2
r1
mit K1 =
1
rs
(
ρldEsψ (d− x)−0,5x2Ecψ
) (6.6)
Überschreitet die Bewehrung innerhalb der mitwirkenden Zone r1 bis r2 die Streckgren-
ze, ist die Integration für zwei Bereiche r1 bis ry und ry bis r2 durchzuführen. Für den
Bereich ry bis r2 kann der Anteil vs,1 an der Vertikalkomponente nach Gleichung (6.6)
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Bild 6.4: Versuchsnachrechnung von Durchstanzversuchen an Fundamenten mit dem
angepassten Modell von ANDRÄ
berechnet werden, dabei ist die Integrationsgrenze r1 durch ry zu ersetzen. Für den Be-
reich r1 bis ry, in dem die Längsbewehrung die Streckgrenze überschreitet, berechnet
sich das Integral der Gleichung (6.4) zu:
vs,2 = K2 0,5z ln
(
z2 +(ri− rs)2
)∣∣∣ry
r1
mit K2 =
1
rs
(ρld fy) (6.7)
Das Modell von ANDRÄ ist bei Berücksichtigung der beschriebenen Anpassungen auf
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Bild 6.5: (a) Vergleich von Durchstanzversuchen an Flachdeckenausschnitten und Fun-
damenten mit dem Bruchkriterium nach MUTTONI und (b) Berechnung der
Lastverformungskurven der Durchstanzversuche DF11 bis DF13 mit dem Ver-
fahren nach GUANDALINI
Einzelfundamente anwendbar und wird in Bild 6.4 mit den Versuchen der Datenbank
verglichen. Das Modell erfasst den Einfluss der untersuchten Parameter insgesamt gut.
Im Vergleich zu vielen anderen Durchstanzgleichungen sind die berechneten Bruchlas-
ten auch nicht mit der statischen Nutzhöhe d und der Schubschlankheit a/d korreliert.
Allerdings berechnet das Modell generell zu hohe Widerstände, was zu einem Mittel-
wert xm von nur 0,82 führt. Zusätzlich streuen die Quotienten Vtest/VRu,Andra¨ mit einem
Variationskoeffizienten von V = 0,21 relativ stark.
Modell von MUTTONI/GUANDALINI
In Bild 6.5 a werden die gemessenen Rotationen von 175 Durchstanzversuchen an Flach-
deckenausschnitten (aus [70]) und von 12 Durchstanzversuchen an Fundamenten oh-
ne Durchstanzbewehrung mit dem Bruchkriterium nach MUTTONI verglichen. Bei
den Fundamentversuchen wurden die Rotationen im Bruchzustand aus den gemessenen
Durchbiegungen berechnet (Bild 4.8). Für die betrachteten Durchstanzversuche an Fun-
damenten scheint das Bruchkriterium genauso zu gelten wie für die Durchstanzversuche
an Flachdeckenausschnitten. Für die Versuche DF11 bis DF13 sind in Bild 6.5 b die mit
dem nichtlinearen Verfahren von GUANDALINI berechneten Last-Rotationskurven dar-
gestellt. Zum Vergleich sind zusätzlich die aus den gemessen Durchbiegungen berechne-
ten Rotationen eingetragen. Das nichtlineare Verfahren kann nur für das relativ schlanke
Fundament DF13 die Last-Rotationskurve näherungsweise bestimmen. Für die gedrun-
generen Fundamente DF11 und DF12 unterschätzt das Modell von GUNADALINI die
im Versuch erreichten Rotationen deutlich. Eine Erklärung dafür könnte sein, dass bei
dem nichtlinearen Berechnungsverfahren die Schubverformungen vernachlässigt wer-
den. Bei den relativ geringen Schubschlankheiten a/d der untersuchten Fundamente
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sind die Schubverzerrungen jedoch nicht mehr vernachlässigbar. Durch die kompakte
Form der Fundamente ist zusätzlich eine verstärkte Schubrissbildung zu erwarten, die
im Vergleich zu schlankeren, stärker biegebeanspruchten Bauteilen ebenfalls zu einer
vergrößerten Bauteilrotation führt. Trotz dieser Begrenzungen für Bauteile mit kleinen
Schubschlankheiten a/d wird nachfolgend das nichtlineare Berechnungsverfahren von
GUANDALINI zusammen mit dem Bruchkriterium von MUTTONI zur Berechnung der
Durchstanzwiderstände der Versuchskörper der Datenbank verwendet. Da das Modell
an rotationssymmetrischen Plattenausschnitten hergeleitet wurde, können nur quadrati-
sche und kreisrunde Fundamente berechnet werden. Das Modell ist jedoch ausdrücklich
für Platten mit geringen Bewehrungsgraden bzw. Biegetragfähigkeiten gültig, so dass
die Tragfähigkeiten für insgesamt 130 Fundamente ermittelt werden konnten.
Das Modell erfasst den Einfluss der Betondruckfestigkeit und des Bewehrungsgrades
nahezu trendfrei (Bild 6.6). Die Tragfähigkeiten von Fundamenten mit geringen Schub-
schlankheiten, großen statischen Nutzhöhen oder kleinen bezogenen Stützenumfängen
werden jedoch tendenziell überschätzt. Für die Versuchsnachrechnung ergibt sich ein
Mittelwert xm von 1,09 und aufgrund der geringen Streuung ein relativ kleiner Variati-
onskoeffizient von V = 0,14. Trotz der oben beschriebenen ungenauen Ermittlung der
Rotation im Grenzzustand der Tragfähigkeit, ist das Modell somit zur Nachrechnung der
in der Datenbank enthaltenen Durchstanzversuche an Fundamenten geeignet.
Modell von BROMS
Das Durchstanzmodell von BROMS setzt ebenfalls ein rotationssymmetrisches stati-
sches System voraus, so dass ohne größere Anpassungen nur quadratische und kreisrun-
de Fundamente für die Versuchsnachrechnung berücksichtigt werden können. Weiter-
hin mussten ein Versuch von DIETERLE/ROSTÁSY und zwei Versuche von RICHART
ausgeschlossen werden, da die Längsbewehrung die Streckgrenze erreichte. Das Modell
von BROMS setzt jedoch voraus, dass die Biegezubewehrung im elastischen Bereich
verbleibt. Die Tragfähigkeiten von acht Versuchen von R ICHART konnten ebenfalls
nicht berechnet werden, da die nach BROMS zulässige Grenzdehnung im Bereich der
Druckzone infolge Biegung bereits vor dem Erreichen der Tragfähigkeit der fiktiven
Stützenverbreiterung Vσ erreicht wurde (vgl. Abschnitt 2.2.4).
Der Mittelwert xm der Versuchsnachrechnung ist mit 1,39 im Vergleich zu den beiden
anderen mechanischen Modellen sehr groß. Die Streuung liegt mit einem Variationsko-
effizienten von V = 0,20 etwa auf dem Niveau des Modells von ANDRÄ. Aus Bild 6.7
ist zu entnehmen, dass nur der Einfluss des Biegebewehrungsgrades ρl und des bezoge-
nen Stützenumfangs u0/d trendfrei erfasst werden. Das Modell überschätzt dagegen die
Tragfähigkeiten für kleine Schubschlankheiten a/d und hohe Betondruckfestigkeiten.
Im Unterschied zu dem Modell von MUTTONI/GUANDALINI ermittelt das untersuchte
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Forscher Anzahl x V
Talbot 2 1,09 0,20
Richart 99 1,14 0,11
Dieterle,Steinle 2 0,85 0,14
Kordina, Nölting - - -
Dieterle, Rostásy 9 0,90 0,07
Hallgren et al. 2 0,96 0,01
Hegger et al. (Sand) 8 0,99 0,07
Hegger et al. (Gleichlast) 8 0,85 0,06
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Bild 6.6: Versuchsnachrechnung von Durchstanzversuchen an Fundamenten mit dem
Modell von MUTTONI/GUANDALINI
Modell für größere statische Nutzhöhen konservativere Tragfähigkeiten. Insgesamt er-
scheint das Modell nicht für eine Prognose der Durchstanztragfähigkeit von Fundamen-
ten ohne Durchstanzbewehrung geeignet, da die Streuung der Ergebnisse relativ groß ist
und vor allem die wichtigen Parameter Schubschlankheit a/d und Betondruckfestigkeit
nicht trendfrei erfasst werden können.
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Forscher Anzahl x V
Talbot 2 1,43 0,26
Richart 62 1,50 0,15
Dieterle,Steinle 2 1,47 0,10
Kordina, Nölting - - -
Dieterle, Rostásy 11 1,13 0,19
Hallgren et al. 2 1,00 0,10
Hegger et al. (Sand) 8 1,20 0,18
Hegger et al. (Gleichlast) 8 1,11 0,15
Alle Versuche
m
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Bild 6.7: Versuchsnachrechnung von Durchstanzversuchen an Fundamenten mit dem
Modell von BROMS
6.1.3 Normative Regelungen für zentrisch belastete Fundamente
Allgemeines
In diesem Abschnitt werden die Bruchlasten von 120 Durchstanzversuchen an Fun-
damenten ohne Durchstanzbewehrung mit den rechnerischen Bruchlasten nach DIN
1045-1:2008, Eurocode 2, ACI 318-08 und SIA 262:2003 verglichen. Die verwendeten
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Tabelle 6.1: Statistische Kennwerte der Versuchsnachrechnungen von Fundamenten oh-
ne Durchstanzbewehrung
Norm n VT xm s V kn,5% x5%
(–) (–) (–) (–) (–) (–) (–) (–)
DIN 1045-1 (u1,5d) 106 N 1,38 0,22 0,16 1,667 1,01
106 LN 1,38 0,24 0,17 1,667 1,03
DIN 1045-1 (u1,0d) 120 N 1,28 0,27 0,22 1,665 0,82
120 LN 1,28 0,33 0,26 1,665 0,81
Eurocode 2 120 N 1,12 0,21 0,19 1,665 0,76
120 LN 1,12 0,20 0,18 1,665 0,81
ACI 318-08 120 N 1,34 0,29 0,21 1,665 0,87
120 LN 1,35 0,30 0,22 1,665 0,91
SIA 262:2003 120 N 1,48 0,22 0,15 1,665 1,12
120 LN 1,48 0,22 0,15 1,665 1,14
n: Anzahl; VT: Verteilungstyp; N: Normalverteilung; LN: Log-Normalverteilung;
xm: empirischer Mittelwert; s: empirische Standardabweichung; V : Variationsko-
effizient; kn,5%: untere Konfidenzgrenze des Quantilbeiwerts (1−α = 95%, vgl.
Tabelle A.1 im Anhang); x5%: untere Konfidenzgrenze des 5%-Quantilwerts
Bemessungsgleichungen wurden in den Abschnitten 2.3.2 bis 2.3.5 vorgestellt. Die Ver-
suchsnachrechnungen werden in Anlehnung an DIN EN 206-1 [15] mit einer charak-
teristischen Betondruckfestigkeit von fck = fc,test − 4MPa durchgeführt. In den Bil-
dern 6.8 bis 6.14 werden die Quotienten aus experimenteller und rechnerischer Bruchlast
Vtest/VRu,model über den Haupteinflussgrößen auf den Durchstanzwiderstand aufgetra-
gen. Es kann somit überprüft werden, ob die Parameter hinreichend genau, d. h. mög-
lichst trendfrei, erfasst werden. Die statistischen Kennwerte der Versuchsnachrechnun-
gen sind für die untersuchten Normen in Tabelle 6.1 zusammengefasst.
Das Sicherheitsniveau der Bemessungsansätze in DIN 1045-1 und Eurocode 2 wurde
mit zwei Verfahren überprüft. Bei dem einfacheren Verfahren wird das Sicherheitsniveau
als ausreichend angesehen, wenn das 5%-Quantil der Verhältniswerte xi = Vtest,i/VRu,i
den Grenzwert 1,0 erreicht oder überschreitet. Der 5%-Quantilwert wird dabei einmal
unter Annahme, dass die xi normalverteilt seien, und einmal unter der Annahme einer
Log-Normalverteilung berechnet. Um die begrenzte Versuchsanzahl zu berücksichtigen,
werden die Quantilbeiwerte mit einem Vertrauensniveau von 1−α = 95% einseitig nach
unten abgesichert [12, 60]. Zur Ermittlung des Konfidenzintervalls für die 5%-Quantile
wurden die in Eurocode angegebenen Quantilbeiwerte (Tabelle A.1 im Anhang) verwen-
det. Zusätzlich wurden die Bemessungsansätze in DIN 1045-1:2008 und Eurocode 2 mit
Verfahren der Zuverlässigkeitstheorie bewertet. Im Gegensatz zu Abschnitt 3.8 wurde
ein semi-probabilistisches Vorgehen gewählt (Abschnitt 3.4.3), da die zu berücksichti-
genden Lasten aufgrund der großen Anzahl unterschiedlicher Tragwerke nicht eindeutig
bestimmbar sind. Bei einer semi-probabilistischen Methode werden die Widerstands-
und Einwirkungsseite durch die Wahl von konstanten Wichtungsfaktoren voneinander
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Tabelle 6.2: Zusammenstellung der Basisvariablen
Typ Bez. Basisvariable VT Einheit char. Wert mX σX
Festigkeit fc Betongüte
C 15 LNc MPa 15 30,5 5,90
C 25 LNc MPa 25 39,0 6,45
C 35 LNc MPa 35 47,4 5,86
C 45 LNc MPa 45 53,8 5,17
geome-
trische
Abmes-
sungen
As Stahlquerschnitt N mm2 nom nom 0,02nom
d statische Nutzhöhe N mm nom nom+10 10
c Stützenabmes-
sungen
N mm nom 0,003nom
≤ 3
4+0,006nom
≤ 10
b Fundamentbreite Det mm nom nom 0
DIN 1045-1 θR Widerstandsmodell LN – 1,0 mθR,DINa 0,1360
Eurocode 2 θR Widerstandsmodell
VRd,c
LN – 1,0 mθR,EC 2b 0,1135
θR Widerstandsmodell
VRd,max
LN – 1,0 0,9679 0,2407
a mθR,DIN = exp
[
0,5970−1,7559 AcritA −0,119
√
1
120 +
(Acrit/A−0,2532)2
1,9479 ⋅1,9803
]
b mθR,EC 2 = exp
[
−0,4726−0,1661a/d−0,0980
√
1
104 +
(a/d−2,5534)2
50,9314 ⋅1,9835
]
VT: Verteilungstyp; N: Normalverteilung; LN: Log-Normalverteilung; nom: Nominalwert (Sollwert); mX : Erwartungs-
wert der Basisvariablen X ; σX : Standardabweichung der Basisvariablen X ; c genauer: Die logarithmierten Betondruck-
festigkeiten folgen einer Gamma-Normalverteilung. Diese darf aber in guter Näherung durch eine Log-Normalverteilung
ersetzt werden [103].
entkoppelt. Die konstanten Wichtungfaktoren wurden gemäß Eurocode und DIN 1055-
100 für die Widerstands- und Einwirkungsseite zu αR = 0,8 und αE = −0,7 angenom-
men. Zur Berechnung des Sicherheitsindex wurde nicht das in Eurocode, Anhang D
beschriebene Verfahren verwendet, da es sich dabei um eine klassische MVFOSM-
Methode (Mean Value First-Order Second Moment Methode) handelt, die nicht invariant
gegenüber der mathematischen Formulierung der Grenzzustandsfunktion ist. Ein weite-
rer Nachteil dieser Methode ist, dass der Verteilungstyp der Basisvariablen nicht berück-
sichtigt werden kann. Im Abschnitt A.3 des Anhangs wird die Methode aus Anhang D
des Eurocodes ausführlich diskutiert. Um die dort beschriebenen Nachteile zu umgehen,
werden in diesem Kapitel die Versagenswahrscheinlichkeiten bzw. die Sicherheitsindi-
ces mit dem in Abschnitt 3.4.3 beschriebenem erweiterten FORM-Verfahren berechnet.
Durch Vergleichsrechnungen mit dem SORM-Verfahren und der Monte-Carlo-Methode
wurde vorab die Anwendbarkeit des erweiterten FORM-Verfahrens überprüft. In Anleh-
nung an Eurocode und DIN 1055-100 wird als Zielwert für den Zuverlässigkeitsindex
β im untersuchten Grenzzustand der Tragfähigkeit ein Zielwert von 3,8 angesetzt (Zie-
lindex EN 1990). Zusätzlich wird in allen Diagrammen noch der vom NABau in [48]
empfohlene Mindestwert von 4,7 angegeben (Zielindex GruSiBau).
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Für die Zuverlässigkeitsanalyse müssen die unsicheren Einflussgrößen statistisch be-
schrieben werden. Die vorliegenden streuenden Basisvariablen sind messbare Größen,
für die statistische Kennwerte prinzipiell leicht beschafft werden können. Das vorlie-
gende Datenmaterial erlaubt jedoch teilweise nur Schätzungen. Das gilt vor allem für
die Modellunsicherheiten, die aus Bauteilversuchen bestimmt werden sollten. Bei den
vorliegenden Verteilungstypen (Normal- und Log-Normalverteilung) genügt zur voll-
ständigen Charakterisierung der streuenden Größen die Angabe des Erwartungswertes,
der Standardabweichung bzw. des Variationskoeffizienten und des Verteilungstyps. Die
statistischen Kennwerte für die Materialfestigkeiten und die geometrischen Größen wur-
den dem Probabilistic Model Code des Joint Commitee on Structural Safety [103] ent-
nommen und sind in Tabelle 6.2 zusammengestellt.
Die Normen geben für die einzelnen Bemessungsgleichungen Anwendungsbereiche vor.
Innerhalb dieser Bereiche sind die Basisvariablen so auszuwählen und zu kombinieren,
dass sich der kleinste und damit maßgebende Sicherheitsindex βmin ergibt. Abweichend
zu den Normenregelungen wurde jedoch als kleinste statische Nutzhöhe 200 mm an-
gesetzt, da kleinere statische Nutzhöhen für Fundamente ohne praktische Bedeutung
sind. Die Vorhersagegenauigkeit des verwendeten Rechenmodells (Modellunsicherheit)
kann durch den Vergleich der berechneten Versagenslasten mit experimentell bestimm-
ten Werten abgeschätzt werden. Die Modellunsicherheit kann dann durch eine zusätz-
liche Basisvariable in der Grenzzustandsfunktion berücksichtigt werden. Aufgrund der
starken Korrelation der Modellunsicherheiten mit den Einflussparametern konnten nicht
in allen Fällen die erwartungstreuen Schätzer für die statistischen Momente (arithmeti-
scher Mittelwert und empirische Standardabweichung) direkt für die probabilistischen
Berechnungen verwendet werden. Stattdessen wurde der Mittelwert als Ergebnis einer
mehrdimensionalen Regressionsanalyse in Abhängigkeit eines Einflussparameters defi-
niert. Die Standardabweichung der Modellunsicherheit ergibt sich dann als empirische
Standardabweichung der Residuen. Abschließend wurde noch eine Intervallschätzung
für die statistischen Parameter bzw. die Regressionsgeraden durchgeführt. Es wurde da-
bei ein Vertrauensniveau von 1−α = 95% gewählt. Das genaue Vorgehen wurde bereits
in Abschnitt 3.7.8 beschrieben. Auf der sicheren Seite liegend wurden bei der Ermittlung
der Modellunsicherheit die Unsicherheiten der Bauteilversuche (Maßtoleranzen, fehler-
behaftete Messtechnik, usw.) nicht durch eine Reduktion der Streuungen berücksichtigt.
Die statistischen Kennwerte der Modellunsicherheiten können ebenfalls Tabelle 6.2 ent-
nommen werden.
Zur Ermittlung des Durchstanzwiderstands nach Eurocode 2 sind die Maximaltragfähig-
keit nach Gleichung (2.19) und die Betontragfähigkeit nach Gleichung (2.18) zu über-
prüfen. Der kleinere Wert ist dabei maßgebend. Bei der probabilistischen Berechnung
sind somit zwei Grenzzustände zu berücksichtigen, d. h. es ist die Versagenswahrschein-
lichkeit für ein Seriensystem zu ermitteln (vgl. Abschnitt 3.6). Da Betondruckfestigkeit,
statische Nutzhöhe und Stützenabmessung in beide Grenzzustandsgleichungen einge-
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hen, sind die Grenzzustände voneinander stochastisch abhängig. Für zwei abhängige
Grenzzustände kann die zur Ermittlung der Systemzuverlässigkeit notwendige eindi-
mensionale Integration mit den Beziehungen der multivarianten Standardnormalvertei-
lung durchgeführt werden: p f = 1−Φ(β1,β2,ρ12) mit ρ12 = αT1 α2. Die für Eurocode 2
angegebenen Sicherheitsindices konnten somit aus den – im Rahmen der FORM – exakt
berechneten Versagenswahrscheinlichkeit für das Gesamtsystem ermittelt werden und
es mussten nicht die in Abschnitt 3.6 angegebenen oberen und unteren Schranken für
die Versagenswahrscheinlichkeit des Systems genutzt werden. Berechnungshilfsmittel
für die multivariante Standardnormalverteilung werden z. B. in [154] gegeben.
DIN 1045-1:2008
Zunächst werden die Versuche der Datenbank unter Verwendung eines kritischen Rund-
schnitts im Abstand 1,5d vom Stützenanschnitt nachgerechnet. Aufgrund des relativ
großen Abstands von 1,5d konnten gedrungene Fundamente mit einem a/d-Verhältnis
kleiner als 1,5 nicht nachgerechnet werden, so dass die Gleichung an insgesamt 106
Versuchen überprüft werden konnte. DIN 1045-1 erfasst den Einfluss des Bewehrungs-
grades und der Betondruckfestigkeit zufriedenstellend (Bild 6.8 c und d), wohingegen
der Einfluss der statischen Nutzhöhe nicht trendfrei berücksichtigt wird (Bild 6.8 a). Ei-
ne Erklärung könnte sein, dass die Gleichung in DIN 1045-1 anhand einer Versuchs-
datenbank kalibriert wurde, die überwiegend Versuche an Flachdecken mit geringen
statischen Nutzhöhen von 0,1 m bis 0,2 m enthielt. Mit abnehmender Schubschlankheit
berechnet DIN 1045-1 zu große Durchstanzwiderstände (Bild 6.8 b). Die eigenen Durch-
stanzversuche an Fundamenten bestätigten diese Tendenz. Den Einfluss des bezogenen
Stützenumfangs u0/d erfasst DIN 1045-1 ebenfalls nicht trendfrei (Bild 6.8 e) und über-
schätzt die Tragfähigkeit für die bei Fundamenten typischen kleinen u0/d-Verhältnisse.
Die Streuung ist insgesamt relativ gering, was auch an dem Variationskoeffizienten von
V = 0,16 (Log-Normalverteilung: V = 0,17) ersichtlich ist. DIN 1045-1 erreicht formal
das in Eurocode geforderte Sicherheitsniveau mit einem 5%-Quantilwert von 1,01 bei
Ansatz einer Normalverteilung (Log-Normalverteilung: xm = 1,03). Die Einflusspara-
meter werden allerdings nicht trendfrei erfasst, so dass kein gleichmäßiges Sicherheits-
niveau erreicht wird. Zudem ist bei Verwendung eines Rundschnitts im Abstand von
1,5d vom Stützenanschnitt die Berechnung von gedrungenen Fundamenten nicht mög-
lich.
DIN 1045-1 erlaubt alternativ die Verwendung eines verkürzten kritischen Rundschnitts
im Abstand 1,0d von der Lasteinleitungsfläche. Die Bodenpressungen innerhalb des
verkürzten Rundschnitts dürfen zu 100 % von der einwirkenden Querkraft abgezogen
werden. In Bild 6.9 sind grundsätzlich die gleichen Tendenzen wie bei Ansatz eines
kritischen Rundschnitts im Abstand 1,5d von der Lasteinleitungsfläche zu erkennen:
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Forscher Anzahl x V
Talbot 2 1,43 0,23
Richart 80 1,46 0,12
Dieterle,Steinle 0 - -
Kordina, Nölting 2 1,10 0,17
Dieterle, Rostásy 11 1,22 0,12
Hallgren et al. 0 - -
Hegger et al. (Sand) 6 1,13 0,11
Hegger et al. (Gleichlast) 5 0,91 0,10
Alle Versuche
m
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Bild 6.8: Versuchsnachrechnung von Durchstanzversuchen an Fundamenten mit den
Gleichungen nach DIN 1045-1 (kritischer Rundschnitt im Abstand 1,5d)
Der Einfluss der Betondruckfestigkeit und des Biegebewehrungsgrades werden nahe-
zu trendfrei erfasst, wohingegen der Einfluss der anderen Parameter nur unzureichend
abgebildet wird. Durch die Verwendung des verkürzten Rundschnitts können auch die
gedrungenen Fundamente mit einem a/d-Verhältnis kleiner als 1,5 berechnet werden,
so dass 120 Versuche für einen Vergleich verfügbar sind. DIN 1045-1 überschätzt die
Tragfähigkeit der gedrungenen Fundamente deutlich, so dass sich teilweise Sicherheiten
im Bereich von 0,5 ergeben (Bild 6.9 b). Durch die unzutreffende Ermittlung der Trag-
widerstände der gedrungenen Fundamente ergibt sich bei Verwendung des verkürzten
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Forscher Anzahl x V
Talbot 2 1,35 0,23
Richart 84 1,40 0,12
Dieterle,Steinle 2 0,46 0,16
Kordina, Nölting 2 1,06 0,15
Dieterle, Rostásy 12 1,11 0,13
Hallgren et al. 2 0,85 0,02
Hegger et al. (Sand) 8 1,02 0,16
Hegger et al. (Gleichlast) 8 0,80 0,18
Alle Versuche
m
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Bild 6.9: Versuchsnachrechnung von Durchstanzversuchen an Fundamenten mit den
Gleichungen nach DIN 1045-1 (kritischer Rundschnitt im Abstand 1,0d)
Rundschnitts eine höhere Streuung, die zu einem Variationskoeffizienten von V = 0,22
bei Annahme einer Normalverteilung und von V = 0,26 bei Annahme einer Log-
Normalverteilung führt. Das nach Eurocode erforderliche Sicherheitsniveau wird mit ei-
nem 5%-Quantilbeiwert von 0,82 (Normalverteilung) bzw. 0,81 (Log-Normalverteilung)
nicht erreicht.
Das Zuverlässigkeitsniveau von DIN 1045-1 bei Verwendung des verkürzten Rund-
schnitts wurde zusätzlich durch eine semi-probabilistische Berechnung überprüft. Dabei
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Bild 6.10: Durchstanzgleichung nach DIN 1045-1 (verkürzter Rundschnitt) – Sicher-
heitsindex β in Abhängigkeit der Schubschlankheit a/d
wurden die bereits erläuterten stochastischen Kennwerte und Rechenverfahren verwen-
det. In Bild 6.10 sind die berechneten Sicherheitsindices β für quadratische Fundamen-
te mit quadratischen und runden Stützen für drei verschiedene statische Nutzhöhen d
(0,2 m, 0,5 m und 1,0 m) und jeweils drei verschiedene bezogene Stützenumfänge u0/d
(2, 4 und 8) über der Schubschlankheit a/d aufgetragen. Für die Berechnungen wurde
ein Beton der Festigkeitsklasse C 25 gewählt, da diese Festigkeitsklasse gemäß den An-
gaben in Probabilistic Model Code eine vergleichsweise große Streuung und im Mittel
eine geringere Überfestigkeit als die nach DIN 1045-1 erforderliche Mindestbetondruck-
festigkeit C 16 aufweist (Tabelle 6.2). Der Ansatz einer anderen Betongüte hat nur einen
geringen Einfluss auf den berechneten Sicherheitsindex, wie durch weitere Vergleichs-
rechnungen überprüft wurde. Dies gilt auch für den Bewehrungsgrad, der praxisnah zu
0,5 % gewählt wurde. In Bild 6.10 a ist eine starke Abhängigkeit des Sicherheitsindex β
von der Schubschlankheit a/d zu erkennen. Für abnehmende Werte a/d wird β eben-
falls kleiner. Zusätzlich besteht noch eine Abhängigkeit vom bezogenen Stützenumfang
u0/d. Für größere Werte u0/d werden kleinere Sicherheitsindices berechnet. Die stati-
sche Nutzhöhe d hat dagegen nur einen geringen Einfluss auf den β -Wert. Für ein bei
Einzelfundamenten baupraktisch relevantes u0/d-Verhältnis von etwa 4 wird der nach
Eurocode erforderliche Mindestwert für den Sicherheitsindex von 3,8 ab einer Schub-
schlankheit a/d von etwa 1,8 unterschritten. Der vom NABau in [48] empfohlene größe-
re Mindestwert von β = 4,7 wird schon ab einem a/d-Verhältnis von 2,0 unterschritten.
Für größere Schubschlankheiten a/d werden dagegen sehr konservative (große) Werte
für den Sicherheitsindex β ermittelt. Für runde Stützen ergeben sich bei vergleichbaren
Tendenzen generell etwas größere β -Werte als für quadratische Stützen (Bild 6.10 b).
Die Überprüfung des Zuverlässigkeitsniveaus der Durchstanzgleichung in DIN 1045-1
mit einer semi-probabilistischen Methode bestätigt somit die Vermutung der Versuchs-
nachrechnung, dass die Gleichungen in DIN 1045-1 für gedrungene Fundamente nicht
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das erforderliche Sicherheitsniveau erreichen. Es ist allerdings anzumerken, dass bei
einer praktischen Bemessung die rechnerische Durchstanzlast bei gedrungenen Funda-
menten im Allgemeinen nicht ausgenutzt werden kann, da die Bodenpressungen zu be-
grenzen sind und dieser Nachweis oftmals maßgebend wird.
Eurocode 2
Eurocode 2 berechnet für größere statische Nutzhöhen zu hohe Tragfähigkeiten, wie
Bild 6.11 a entnommen werden kann. Der Einfluss der Schubschlankheit a/d und des
bezogenen Stützenumfangs u0/d werden dagegen gut erfasst (Bilder 6.11 b und e).
Bei den gedrungenen Fundamenten mit kleinem a/d-Verhältnis wird der Nachweis der
Maximaltragfähigkeit maßgebend, der für die vorliegenden kleinen u0/d-Verhältnisse
und niedrigen Betondruckfestigkeiten relativ konservative Tragfähigkeiten berechnet.
In der Gleichung zur Berechnung der Maximaltragfähigkeit werden jedoch nicht der
Einfluss des Bewehrungsgrades und des Maßstabseffektes der statischen Nutzhöhe be-
rücksichtigt. Dies führt zu einer größeren Streuung im Bereich kleiner a/d-Verhältnisse
(Bild 6.11 b), in dem die Maximaltragfähigkeit maßgebend wird. Die Nichtberücksich-
tigung des Biegebewehrungsgrades ist auch der Grund, warum Eurocode 2 im Vergleich
zu DIN 1045-1 in Bild 6.11 d den Einfluss der Biegezugbewehrung nicht trendfrei er-
fasst. Die Streuung ist mit einem Variationskoeffizient von V = 0,19 (Normalverteilung)
bzw. V = 0,18 (Log-Normalverteilung) geringer als bei einer Berechnung nach DIN
1045-1 mit verkürztem Rundschnitt. Das erforderliche Sicherheitsniveau wird mit ei-
nem 5%-Quantilwert von 0,76 bei Verwendung der Normalverteilung und 0,81 bei An-
satz einer Log-Normalverteilung jedoch nicht erreicht. Aufgrund der bei gedrungenen
Fundamenten maßgebenden, konservativen Maximaltragfähigkeit und der Verwendung
eines Rundschnitts mit variablem Abstand von der Lasteinleitungsfläche ergibt sich al-
lerdings ein im Vergleich zu der deutschen Norm gleichmäßigeres Sicherheitsniveau.
Das vorhandene Zuverlässigkeitsniveau wird nachfolgend ebenfalls mit dem semi-
probabilistischen Verfahren genauer überprüft. In Bild 6.12 sind die für quadratische
Fundamente mit quadratischen und runden Stützen berechneten Sicherheitsindices β
in Abhängigkeit der Schubschlankheit a/d aufgetragen. Variiert wurden die statische
Nutzhöhe d und der bezogene Stützenumfang u0/d. Bei den Fundamenten mit einem
u0/d-Verhältnis von 2 ist der Nachweis der Maximaltragfähigkeit maßgebend, so dass
sich für kleine a/d-Verhältnisse Sicherheitsindices zwischen 3,0 und 3,3 ergeben. Da-
mit wird der nach Eurocode erforderliche Mindestwert für den Sicherheitsindex von
3,8 zwar nicht erreicht, allerdings werden für gedrungene Fundamente im Vergleich
zu DIN 1045-1 deutlich größere Sicherheitsindices berechnet. Für ein u0/d-Verhältnis
von 8 ist die Betontragfähigkeit VRd,c nach Gleichung (2.18) für die untersuchten a/d-
Verhältnisse maßgebend. Bei der Berechnung von VRd,c ist der Abstand des kritischen
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Bild 6.11: Versuchsnachrechnung von Durchstanzversuchen an Fundamenten mit den
Gleichungen nach Eurocode 2
Rundschnitts acrit von der Lasteinleitungsfläche iterativ zu ermitteln. Mit abnehmen-
dem Verhältnis a/d wird der Abstand acrit ebenfalls kleiner und somit auch der Anteil
der Bodenpressung innerhalb des kritischen Rundschnitts, der von der einwirkenden
Querkraft abgezogen werden darf. Eurocode 2 überschätzt trotz des variablen Abstands
des kritischen Rundschnitts vom Stützenanschnitt die Tragfähigkeit gedrungener Fun-
damente, wie anhand der strichlinierten Kurven (u0/d = 8) in Bild 6.12 a zu erkennen
ist. Bei den Fundamenten mit einem u0/d-Verhältnis von 4 wird für eine statische Nutz-
höhe d von 0,2 m und 0,5 m im Bereich kleiner a/d-Verhältnisse die Maximaltragfähig-
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Bild 6.12: Durchstanzgleichung nach Eurocode 2 – Sicherheitsindex β in Abhängigkeit
der Schubschlankheit a/d
keit bemessungsbestimmend. Daher ergeben sich für diese Fundamente etwas größere
Sicherheitsindices β als für die Fundamente mit einem u0/d-Verhältnis von 8 (VRd,c
maßgebend). Die berechneten Sicherheitsindices der Fundamente mit einem bezogenen
Stützenumfang u0/d von 8 sind nahezu unabhängig von der statischen Nutzhöhe d. Bei
den Fundamenten mit einem u0/d-Verhältnis von 4 ergeben sich dagegen für die Fun-
damente mit einer statischen Nutzhöhe von 0,2 m im Bereich größerer a/d-Verhältnisse
geringere Sicherheitsindices als für die dickeren Fundamente. Dies ist darauf zurückzu-
führen, dass bei den dünnen Fundamenten die Werte für die Maximaltragfähigkeit und
die Betontragfähigkeit sehr dicht beieinander liegen. Für die Bemessung ist zwar die
Betontragfähigkeit maßgebend, aber aufgrund der größeren Streuung ergeben sich für
die Grenzzustandsgleichung der Maximaltragfähigkeit größere Versagenswahrschein-
lichkeiten als für die Grenzzustandsgleichung der Betontragfähigkeit. Deshalb ist die
Systemzuverlässigkeit, die aus den Versagenswahrscheinlichkeiten der beiden Grenzzu-
standsgleichungen berechnet wird, im Vergleich zu der von dickeren Platten geringer.
Die Auswertung für kreisrunde Stützen in Bild 6.12 b zeigt prinzipiell die gleichen Ten-
denzen.
Die Durchstanzgleichungen nach Eurocode 2 erreichen für Fundamente ohne Durch-
stanzbewehrung den nach Eurocode erforderlichen Mindestwert für den Sicherheitsin-
dex von 3,8 nur für a/d-Verhältnissen größer als etwa 2,25 und nur dann, wenn für die
Bemessung nicht die Maximaltragfähigkeit maßgebend ist. Der vom NABau empfohle-
ne größere Mindestwert von 4,7 wird nur für Fundamente mit einer Schubschlankheit
a/d größer als etwa 2,75 erreicht, wenn VRd,c maßgebend ist. Das Sicherheitsniveau
fällt für die gedrungenen Fundamente durch den Maximaltragfähigkeitsnachweis nicht
so sehr ab wie bei einer Berechnung nach DIN 1045-1. Das Sicherheitsniveau ist zu-
dem etwas ausgeglichener als bei der deutschen Norm, allerdings insgesamt deutlich zu
niedrig.
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Bild 6.13: Versuchsnachrechnung von Durchstanzversuchen an Fundamenten mit den
Gleichungen nach ACI 318-08
ACI 318-08
Die rechnerischen Tragfähigkeiten nach ACI 318-08 werden in Bild 6.13 mit den Ver-
suchsergebnissen verglichen. Für große statische Nutzhöhen überschätzt ACI 318-08
die Durchstanzwiderstände (Bild 6.13 a). Dieser Effekt kann aber nur zum Teil auf die
fehlende Berücksichtigung eines Maßstabseffektes für die statische Nutzhöhe zurück-
geführt werden, da DIN 1045-1 den Einfluss der statischen Nutzhöhe trotz expliziter
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Berücksichtigung des Maßstabseffektes ähnlich schlecht erfasst. In Bild 6.13 b wird der
Einfluss der Schubschlankheit a/d untersucht. Mit abnehmendem a/d-Verhältnis er-
mittelt ACI 318-08 kleinere Sicherheiten. Diese Tendenz ist allerdings etwas weniger
ausgeprägt als bei DIN 1045-1 (Bild 6.9 b). Durch den im Vergleich zu DIN 1045-1
kürzeren kritischen Rundschnitt im Abstand von 0,5d ergibt sich eine kleinere resul-
tierende Bodenreaktionskraft innerhalb des kritischen Rundschnitts, die von der ein-
wirkenden Querkraft abgezogen werden darf. Die rechnerischen Widerstände nach ACI
318-08 steigen somit für abnehmende a/d-Werte nicht so stark an wie bei einer Berech-
nung nach DIN 1045-1. Der Einfluss der Betondruckfestigkeit wird von der nordame-
rikanischen Norm nahezu trendfrei erfasst (Bild 6.13 c). DIN 1045-1 und Eurocode 2
berücksichtigen die Betondruckfestigkeit durch einen kubischen Wurzelansatz f 1/3c wo-
hingegen ACI 318-08 einen quadratischen Wurzelansatz f 1/2c verwendet. Für die hier
untersuchten normalfesten Betone ist somit die Art der Ansatzfunktion ohne größeren
Einfluss. Für hochfeste Betone überschätzt der quadratische Wurzelansatz im Vergleich
mit Versuchen an Flachdeckenausschnitten die Tragfähigkeit, so dass für diese Betone
der Ansatz einer kubischen Wurzelfunktion angemessener erscheint [119, 152]. Mit den
verfügbaren Versuchen kann diese Aussage allerdings nicht für Fundamente überprüft
werden.
Bei größeren Bewehrungsgraden ergeben sich für die Durchstanztragfähigkeiten nach
ACI 318-08 zunehmend größere Sicherheiten (Bild 6.13 d). Dieser Effekt kann auf
die fehlende Berücksichtigung des Biegebewehrungsgrades in der Durchstanzgleichung
zurückgeführt werden und ist in der Literatur für Versuche an Flachdecken ausführ-
lich dokumentiert (z. B. [20, 152]). Den Einfluss des bezogenen Stützenumfangs erfasst
ACI 318-08 nicht trendfrei (Bild 6.13 e). Die Tragfähigkeit wird für kleinere u0/d-
Verhältnisse überschätzt. Insgesamt weist die Versuchsnachrechnung mit den Gleichun-
gen nach ACI 318-08 eine relativ große Streuung auf, die zu einem Variationskoeffizien-
ten von 0,21 bei Ansatz einer Normalverteilung (Log-Normalverteilung V = 0,30) führt.
Durch die relativ hohe Streuung ergibt sich trotz des großen Mittelwerts von 1,34 (nor-
malverteilt) bzw. 1,35 (log-normalverteilt) ein 5%-Quantilwert von nur 0,76 (normalver-
teilt) bzw 0,81 (log-normalverteilt). Das nach Eurocode erforderliche Sicherheitsniveau
wird somit nicht erreicht.
SIA 262:2003
SIA 262:2003 erreicht mit einem 5%-Quantilwert von 1,12 (normalverteilt) bzw. 1,14
(log-normalverteilt) das nach Eurocode erforderliche Sicherheitsniveau. Die Streuung
ist mit einem Variationskoeffizienten von 0,15 (normalverteilt und log-normalverteilt)
relativ gering. In Bild 6.14 werden die nach SIA 262:2003 berechneten Tragfähigkeiten
mit den Versuchen der Datenbank verglichen. Die Einflussfaktoren Biegebewehrungs-
grad und Betondruckfestigkeit werden nahezu trendfrei erfasst. SIA 262:2003 berechnet
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Bild 6.14: Versuchsnachrechnung von Durchstanzversuchen an Fundamenten mit den
Gleichungen nach SIA 262:2003
allerdings für abnehmende a/d-Verhältnisse ebenso wie für kleiner werdende bezoge-
ne Stützenumfänge u0/d geringere Sicherheiten. Für große statische Nutzhöhen d wird
der Widerstand ebenfalls überschätzt. Die für die einzelnen Versuche ermittelten Sicher-
heiten betragen jedoch immer mindestens 0,99, so dass SIA 262:2003 als einzige der
untersuchten Normen die Durchstanztragfähigkeiten der betrachteten Fundamente kon-
servativ abschätzen kann.
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6.1.4 Exzentrisch belastete Einzelfundamente
Stahlbetonfertigteilhallen werden häufig ohne aussteifende Wände oder Kerne errichtet,
so dass die Einzelfundamente planmäßig Momente und Querkräfte aufnehmen müssen.
Zur Überprüfung der verschiedenen normativen Berechnungsverfahren stehen sieben
Versuche von KORDINA und NÖLTING (vgl. Abschnitt 2.1.6) zur Verfügung. Sechs
Versuche wurden mit einer einachsigen und ein Versuch mit einer zweiachsigen Lastaus-
mitte geprüft. In Tabelle 6.3 werden die Bruchlasten der Versuche mit den rechneri-
schen Tragfähigkeiten nach DIN 1045-1, Eurocode 2, dem Vorschlag für das NAD und
ACI 318-08 verglichen. Die in der Tabelle angegebenen Biegetragfähigkeiten wurden
nach der Bruchlinientheorie berechnet. GESUND hat den notwendigen Formelapparat
für Fundamente mit einachsiger Lastausmitte in [66] aufbereitet. Es wurden fächerar-
tige Bruchlinien im Bereich der Stütze (flexural punching) und Bruchlinien direkt am
Stützenanschnitt über die gesamte Plattenbreite untersucht. Die zugehörigen aufnehm-
baren Querkräfte wurden mit V f lex,Punch und V f lex,Krag bezeichnet. Für die Fundamen-
te mit einachsiger Lastausmitte konnte eine ausreichende Sicherheit gegen Biegeversa-
gen nachgewiesen werden. Das Fundament mit zweiachsiger Momentenbeanspruchung
konnte nicht berechnet werden, da die notwendigen Gleichungen für eine Berechnung
nach der Bruchlinientheorie nach Wissen des Autors nicht in der Literatur verfügbar
sind. Da das Fundament analog zu den anderen Versuchskörpern bewehrt war, kann
jedoch mit hoher Wahrscheinlichkeit ein ausreichender Biegewiderstand vorausgesetzt
werden.
Für die Berechnung nach DIN 1045-1 wurde das Verfahren mit einem kritischen Rund-
schnitt im Abstand 1,0d vom Stützenanschnitt gewählt und der Lasterhöhungsfaktor β
nach Heft 525 ermittelt. Da dieser β -Wert nur für einachsige Lastausmitten gilt, konn-
te der Versuch E7 mit zweiachsiger Lastausmitte nicht berechnet werden. DIN 1045-1
ermittelt aufgrund des konservativen Lasterhöhungsfaktors β nach Heft 525 [87, 160]
ausreichend hohe Sicherheiten zwischen 1,14 und 1,38 (Mittelwert xm = 1,19). Die
Streuung ist mit einem Variationskoeffizienten von V = 0,11 gering. Bei dem Nach-
weis nach Eurocode 2 sind die Betontragfähigkeit VRu,c für den kritischen Rundschnitt
u und die Maximaltragfähigkeit VRu,max für den Stützenumfang u0 zu ermitteln. Die
jeweils kleinere Tragfähgigkeit ist maßgebend für die Bemessung. Durch Umformen
der Gleichungen (2.15) und (2.17) ist die Angabe eines Lasterhöhungsfaktors β für
eine einachsige bzw. zweiachsige Beanspruchung möglich. In Eurocode 2 werden je-
doch keine Angaben zur Ermittlung der Maximaltragfähigkeit bei einer unsymmetri-
schen Querkraftbeanspruchung gemacht. Für die Versuchsnachrechnung wurde deshalb
ein Lasterhöhungsfaktor für den Nachweis am Stützenanschnitt analog zum Nachweis
im kritischen Rundschnitt abgeleitet:
β0 = 1+ k MEd u0VEd,red W0 (6.8)
185
Tabelle 6.3: Vergleich von Versuche an exzentrisch belasteten Einzelfundamenten ohne
Durchstanzbewehrung mit verschiedenen Bemessungsregelungen
Versuch (–) E8 E2 E1 E3 E7 E5 E6
bx (m) 1,80 1,80 1,80 1,80 1,80 1,80 1,80
by (m) 1,50 1,50 1,50 1,50 1,50 1,50 1,50
cx = cy (m) 0,30 0,30 0,30 0,30 0,30 0,20 0,30
d (m) 0,293 0,293 0,293 0,293 0,293 0,193 0,343
a/d (–) 2,05 2,05 2,05 2,05 2,05 3,37 1,75
fc,cyl (MPa) 31,3 21,5 23,8 27,4 29,4 27,9 29,1
ρl (%) 0,645 0,645 0,645 0,645 0,645 0,980 0,551
ex (m) 0,05 0,10 0,20 0,30 0,15 0,15 0,15
ey (m) 0 0 0 0 0,10 0 0
Vtest (MN) 1,505 1,200 1,000 0,850 1,145 0,640 1,540
Vf lex,Punch (MN) 3,315 2,537 1,782 1,380 – 1,040 2,499
Vf lex,Krag (MN) 2,384 2,096 1,770 1,538 – 1,113 2,301
Vf lex/Vtest (–) 1,58 1,75 1,77 1,62 – 1,63 1,50
βHe f t 525 (–) 1,17 1,33 1,67 2,00 – 1,75 1,50
VRu,DIN =
VRu,ct,DIN
αcrit βHe f t 525 (MN) 1,323 0,998 0,832 0,733 – 0,463 1,202
Vtest/VRu,DIN (–) 1,14 1,20 1,20 1,16 – 1,38 1,28
xm = 1,19, V = 0,11
acrit (m) 0,279 0,279 0,279 0,279 0,279 0,275 0,279
βcrit,EC 2 (–) 1,13 1,27 1,54 1,81 1,49 1,47 1,40
VRu,I,EC 2 =
VRu,c,EC 2
αcrit βcrit,EC 2 (MN) 1,826 1,407 1,210 1,088 1,361 0,640 1,802
β0,EC 2 (–) 1,32 1,64 2,28 2,92 1,96 2,44 1,96
VRu,II,EC 2 =
VRu,max,EC 2
α0β0,EC 2 (MN) 1,943 1,047 0,843 0,766 1,228 0,410 1,423
Vtest
max(VRu,I,EC 2,VRu,II,EC 2) (–) 0,82 1,15 1,19 1,11 0,93 1,56 1,08
xm = 1,06, V = 0,22
VRu,NAD =
VRu,c,NAD
αcrit βcrit,EC 2 (MN) 1,621 1,250 1,074 0,966 1,209 0,693 1,502
Vtest/VRu,NAD (–) 0,93 0,96 0,93 0,88 0,95 0,92 1,02
xm = 0,92, V = 0,08
βACI (–) 1,13 1,25 1,51 1,76 1,64 1,58 1,35
VRu,ACI =
VRu,c,ACI
αcrit βACI (MN) 1,458 1,065 0,938 0,867 0,971 0,428 1,487
Vtest/VRu,ACI (–) 1,03 1,13 1,07 0,98 1,18 1,50 1,04
xm = 1,11, V = 0,15
bx, by: Fundamentabmessungen; cx, cy: Stützenabmessungen; a/d: Schubschlankheit; fc,cyl : am Versuchstag
gemessene Zylinderdruckfestigkeit des Betons; ρl : Längsbewehrungsgrad; ex, ey: Lastausmitte in x- bzw.
y-Richtung; Vtest : Bruchlast; βHe f t 525, βACI : Lasterhöhungsfaktor; acrit : Abstand des maßgebenden kritischen
Rundschnitts nach Eurocode 2 vom Stützenanschnitt; βcrit,EC 2: für den kritischen Rundschnitt berechneter
Lasterhöhungsfaktor; β0,EC 2: für den Stützenumfang berechneter Lasterhöhungsfaktor; αcrit = 1−Acrit/A:
Faktor zur Berücksichtigung der Reduktion der einwirkenden Querkraft um den Anteil der Bodenpressung
innerhalb des kritischen Rundschnitt; Acrit : Fläche innerhalb des jeweiligen kritischen Rundschnitts; A: Fun-
damentfläche; VRu: rechnerischer Durchstanzwiderstand
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Hierbei sind k der Anteil des Moments, der über Schubspannungen in die Platte einge-
leitet wird (Tabelle 2.4) und W0 eine Größe, die analog zum statischen Moment für den
Stützenumfang zu berechnen ist. Im Vergleich mit den Versuchen berechnet Eurocode 2
Sicherheiten zwischen 0,82 und 1,56 (Mittelwert xm = 1,06). Die Streuung ist mit ei-
nem Variationskoeffizienten von V = 0,22 relativ groß. Dies kann auf den Maximaltrag-
fähigkeitsnachweis zurückgeführt werden, der bei sechs der sieben Versuchen maßge-
bend war und auch für zentrisch belastete Fundamente die Durchstanztragfähigkeit nicht
befriedigend ermitteln kann (Abschnitt 6.1.3). Der Ansatz der Betontragfähigkeit nach
dem Vorschlag für den Nationalen Anhang zu Eurocode 2 (NAD, Abschnitt 6.3.1) in
Kombination mit dem Lasterhöhungsfaktor β nach Eurocode 2 (berechnet unter Ansatz
einer plastischen Schubspannungsverteilung) führt zu einem sehr geringen Variationsko-
effizienten von V = 0,08. Allerdings ergeben sich zu kleine Sicherheiten zwischen 0,88
und 1,02, so dass sich der Mittelwert xm nur zu 0,92 berechnet. Der Ansatz einer plas-
tischen Schubspannungsverteilung zur Ermittlung eines Lasterhöhungsfaktors führt für
Flachdecken im Bereich von Innen- und Randstützen zu einer sicheren Bemessung [86].
Für Fundamente erscheinen die so ermittelten Lasterhöhungsfaktoren dagegen etwas zu
gering. Solange die Anzahl an Versuchen für eine sichere Bestimmung der Modellun-
sicherheit nicht ausreicht und somit keine probabilistische Überprüfung der Versagens-
wahrscheinlichkeit möglich ist, sollten die Lasterhöhungsfaktoren β nach einem alter-
nativen Verfahren ermittelt werden – z. B. mit dem in Abschnitt 6.3.2 beschriebenen
Sektormodell.
Zum Vergleich werden in Tabelle 6.3 die Versuchsbruchlasten den Tragfähigkeiten nach
ACI 318-08 gegenübergestellt. Die angegebenen β -Faktoren wurde dabei nach Glei-
chung (2.27) bzw. für den Versuch mit zweiachsiger Lastausmitte sinngemäß berechnet
und liegen in ähnlicher Größenordnung wie der Lasterhöhungsfaktor nach Eurocode 2.
ACI 318-08 berücksichtigt bei der Ermittlung des Durchstanzwiderstands nicht den Ein-
fluss der Längsbewehrung. Für die vorhandenen Biegebewehrungsgrade berechnet ACI
318-08 mit einem Mittelwert von xm = 1,11 trotzdem konservativere Betontragfähig-
keiten als Eurocode 2. Die Streuung ist mit einem Variationskoeffizient von V = 0,15
geringer als bei den zentrisch belasteten Fundamenten (Abschnitt 6.1.3). Dies ist wahr-
scheinlich auf die geringe Variation der Längsbewehrungsgrade zurückzuführen.
6.2 FE-Parameterstudie
6.2.1 Allgemeines
In der Parameterstudie wurden verschiedene Einflussfaktoren auf den Durchstanzwider-
stand von Fundamenten ohne Durchstanzbewehrung systematisch untersucht. Die Nach-
rechnungen der Versuche DF11 bis DF13 (Abschnitt 5) wurden als Basismodelle ver-
wendet. Auf die Abbildung eines Bodenkörpers wurde wegen des hohen numerischen
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Aufwands verzichtet. Die Fundamente wurden in den Parameterstudien analog der Ver-
suchsserie III (vgl. Abschnitt 4) gleichförmig belastet.
Der Anteil der Bodenpressungen innerhalb des Bruchkegels wird direkt über die Stütze
abgetragen und hat somit keinen Einfluss auf den Durchstanzwiderstand. Um dies zu
berücksichtigen, wurden für den Vergleich der Ergebnisse der Parameterstudie neben der
rechnerisch aufnehmbaren Querkraft VFE die Schubspannungen längs eines kritischen
Rundschnitts vRu,c berechnet. Dabei wurde der Rundschnitt nach Eurocode 2 verwendet,
dessen Abstand vom Stützenanschnitt iterativ zu ermitteln ist und von der Geometrie des
Fundaments abhängt (Bild 2.14). Die Schubspannung längs des kritischen Rundschnitts
ergibt sich zu:
vRu,c =
VFE(1−Acrit/A)
2d/acrit ucritd
(6.9)
Hierbei sind VFE die in der FE-Berechnung ermittelte Bruchlast, acrit der Abstand des
kritischen Rundschnitts vom Stützenanschnitt, Acrit die Fläche innerhalb des kritischen
Rundschnitts, ucrit der Umfang des kritischen Rundschnitts und A die Grundrissfläche
des Fundaments. Der Faktor 2d/acrit berücksichtigt von 2d abweichende Abstände des
kritischen Rundschnitts vom Stützenanschnitt.
6.2.2 Schubschlankheit a/d
Zur Untersuchung des Einflusses der Schubschlankheit a/d auf die Durchstanztragfä-
higkeit wurde ausgehend von den Basismodellen DF11 bis DF13 über eine Änderung
der Plattenbreite das a/d-Verhältnis zwischen 1,0 und 3,0 variiert. Aus Gründen der
Vergleichbarkeit wurden alle anderen Parameter konstant gewählt. Die Betondruckfes-
tigkeit wurde zu fc,cyl = 20MPa festgelegt. Ein Vergleich mit den experimentell ermit-
telten Festigkeiten zeigte jedoch, dass der am IMB verwendete Transportbeton nicht
die Werte der nach DIN 1045-1 aus der Zylinderdruckfestigkeit des Betons berechneten
Festigkeiten und E-Moduli erreicht. Für eine bessere Vergleichbarkeit mit den Versu-
chen wurden deshalb die rechnerischen Zugfestigkeiten auf 73 % und die E-Moduli auf
83 % der Normwerte abgemindert. Für die Parameterstudie ergab sich eine einaxiale
Betonzugfestigkeit von 1,61 MPa und ein Elastizitätsmodul von 21 400 MPa.
Die rechnerischen Bruchlasten VFE sind in Bild 6.15 a über dem a/d-Verhältnis auf-
getragen. Die aufnehmbaren Querkräfte steigen mit abnehmendem a/d-Verhältnis an.
Für Schubschlankheiten a/d kleiner als 1,5 ist der Anstieg deutlich überproportional. In
Bild 6.15 b sind die Schubspannungen längs des kritischen Rundschnitts im Bruchzu-
stand in Abhängigkeit von der Schubschlankheit a/d dargestellt. Für die untersuchten
Fundamente variiert der bezogene Abstand acrit/d des kritischen Rundschnitts zwischen
0,42d und 1,03d. In den FE-Berechnungen erreicht die aufnehmbare Spannung längs des
188
01000
2000
3000
4000
0,0 1,0 2,0 3,0 4,0
Schubschlankheita/d (–)
a/d-Verhältnis
0,0
0,2
0,4
0,6
0,8
0,0 1,0 2,0 3,0 4,0
Schubschlankheit a/d (–)
Br
uc
hl
as
t V
(k
N
)
FE
(a) (b)
a/d-Verhältnis
V F
E
(1
−A
cr
it
/
A)
2d
/
a
cr
it
u
cr
it
d
(M
P
a)
Bild 6.15: Einfluss der Schubschlankheit a/d auf die Tragfähigkeit von Fundamenten
ohne Durchstanzbewehrung
Rundschnitts für einen a/d-Wert von 1,5 ein lokales Minimum. Für a/d-Verhältnisse
kleiner als 1,5 steigt die Schubspannung überproportional stark an.
Die Ergebnisse der numerischen Simulationen lassen vermuten, dass sich bei einem
a/d-Verhältnis von etwa 1,5 der Versagensmechanismus ändert. Bei gedrungenen Fun-
damenten (a/d < 1,5) kann das Tragverhalten durch eine Schar von Druckkegelschalen
zutreffend beschrieben werden, die mit den Bodenreaktionen im Gleichgewicht stehen
(Bild 6.16). Die Tragfähigkeit ist somit nur noch durch die Festigkeit der Druckkegel-
schalen bzw. deren Auflagerbereich bestimmt. Damit das horizontale Gleichgewicht er-
füllt ist, wirkt die Biegezugbewehrung als Zugband. Der Durchstanzkegel im Versagens-
zustand entsteht in erster Linie durch ein Spalten der Druckkegelschalen. Die schlanke-
ren Fundamente (a/d ≥ 1,5) versagen dagegen, wenn die Druckzone ihre Tragfähigkeit
infolge der Beanspruchungen durch den tangentialen Biegedruck und die gleichzeitig
wirkende vertikale Querkraft erreicht (vgl. Abschnitt 2.2.4).
V
Bild 6.16: Druckkegelschalenmodell für gedrungene Fundamente (a/d < 1,5)
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Bild 6.17: Einfluss der Betondruckfestigkeit auf die Tragfähigkeit von Fundamenten oh-
ne Durchstanzbewehrung
6.2.3 Betonfestigkeit
In der Parameterstudie wurde die Betondruckfestigkeit zwischen 20 MPa und 50 MPa
variiert. Die zugehörigen Zugfestigkeiten und Elastizitätsmoduli wurden mit den Glei-
chungen der DIN 1045-1 berechnet und anschließend entsprechend den Angaben in Ab-
schnitt 6.2.2 angepasst.
In Bild 6.17 a sind die rechnerischen Tragfähigkeiten VFE über der Zylinderdruckfes-
tigkeit des Betons fc,cyl aufgetragen. Die Bruchlasten steigen unabhängig vom a/d-
Verhältnis mit zunehmender Betondruckfestigkeit an. Die Fundamente mit den Schlank-
heiten a/d von 1,5 und 2,0 erreichen nahezu die gleichen Tragfähigkeiten, wohingegen
die gedrungenen Fundamente (a/d = 1,25) erst bei deutlich größeren Lasten versagen.
Der Anstieg der Tragfähigkeit mit zunehmender Betondruckfestigkeit ist bei den gedrun-
genen Fundamenten im Vergleich zu dem bei schlankeren Fundamenten überproportio-
nal. In Bild 6.17 b sind die auf die Wurzel der Betondruckfestigkeit bezogenen Bruch-
lasten in Abhängigkeit der Schubschlankheit dargestellt. Anhand der nur flach geneigten
Regressionsgeraden ist zu erkennen, dass der Wurzelansatz für die schlanken Fundamen-
te den Einfluss der Betondruckfestigkeit ausreichend genau erfasst. Bei den gedrungenen
Fundamenten ist dagegen der Einfluss der Betondruckfestigkeit deutlich größer. Dieser
Effekt kann vermutlich ebenfalls auf eine Änderung des Versagensmechanismus zurück-
geführt werden (vgl. Abschnitt 6.2.2). Die Bruchlast des Druckkegelschalenmodells ist
deutlich stärker von der Betondruckfestigkeit bzw. der Querzugtragfähigkeit beeinflusst
als das Versagen der schlankeren Fundamente. Eine deutliche Zunahme der Tragfähig-
keit bei einer Erhöhung der Betonfestigkeit konnte bei den in Abschnitt 4 beschriebenen
Versuchen an zwei gedrungenen Fundamenten (DF11 und DF20) nicht beobachtet wer-
den (Bild 4.23). Es wird allerdings vermutet, dass der Versuchskörper DF20 nicht die
volle Traglast erreichte.
Generell ist bei Fundamenten der Einfluss der Betonfestigkeit etwas größer als bei (dün-
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neren) Flachdecken, deshalb erfasst der Wurzelansatz f 1/2c den Einfluss der Betondruck-
festigkeit besser als die kubische Wurzel f 1/3c . Im Bereich der Normalbetone ist der
Unterschied zwischen dem quadratischen und dem kubischen Wurzelansatz für die Be-
tondruckfestigkeit jedoch vernachlässigbar, wie z. B. SHERIF und D ILGER in [152]
gezeigt haben.
6.2.4 Biegebewehrungsgrad
Ausgehend von den Basismodellen (DF11 bis DF13) wurde der Längsbewehrungs-
grad zwischen 0,6 % und 1,6 % variiert. Aus Gründen der Vergleichbarkeit wurden alle
Modelle innerhalb der Parameterstudie mit den Betonkennwerten von Versuch DF13
berechnet ( fc,cyl = 21,1MPa, fctm = 1,83MPa, Ec = 20100MPa, G f = 51N/m). In
Bild 6.18 sind die Schubspannungen längs des kritischen Rundschnitts nach Euroco-
de 2 über dem Längsbewehrungsgrad aufgetragen. Für die Fundamente mit einer Schub-
schlankheit von a/d = 2,0 steigt die aufnehmbare Schubspannung im Bruchzustand
mit dem Bewehrungsgrad bis zu einem Wert von ungefähr 1,1 % an. Da die Durch-
stanztragfähigkeit von der Rotation bzw. der Schubrissbreite beeinflusst wird, führt eine
Erhöhung des Bewehrungsgrades zu einer Reduzierung der Schubrissbreiten und da-
mit zu einem größeren Tragwiderstand. Bei den gedrungenen Fundamenten ist dagegen
kein Anstieg der Spannung längs des kritischen Rundschnitts mit zunehmendem Beweh-
rungsgrad ρl zu beobachten. Dieser Effekt kann wieder mit einer Änderung des Versa-
gensmechanismus erklärt werden. Bei dem Druckkegelschalenmodell der gedrungenen
Fundamente hat die Biegezugbewehrung nur die Funktion die horizontalen Komponen-
ten der Druckstreben aufzunehmen (Bild 6.16). Wenn die Bewehrung ausreicht, um die
horizontalen Kräfte aufzunehmen, ist durch eine weitere Erhöhung des Biegebeweh-
rungsgrades keine weitere Traglaststeigerung zu erreichen.
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Bild 6.18: Einfluss des Biegebewehrungsgrades ρl auf die Tragfähigkeit von Fundamen-
ten ohne Durchstanzbewehrung
191
0,0
0,2
0,4
0,6
0,8
1,0
0,2 0,3 0,4 0,5 0,6
statischeNutzhöhe d (m)
a/d = 1,25
a/d = 1,5
a/d = 2,0
0,0
0,2
0,4
0,6
0,8
1,0
1,0 1,5 2,0 2,5 3,0 3,5
bezogener Stützenumfang u /d (–)0
a/d = 1,25
a/d = 1,5
a/d = 3,0
(b)(a)
V F
E
(1
−A
cr
it
/
A)
2d
/
a
cr
it
u
cr
it
d
(M
P
a)
V F
E
(1
−A
cr
it
/
A)
2d
/
a
cr
it
u
cr
it
d
(M
P
a)
1+
√
0,2
d
Bild 6.19: Einfluss des Maßstabseffektes der statischen Nutzhöhe (a) und Einfluss des
bezogenen Stützenumfangs u0/d (b) auf die Tragfähigkeit von Fundamenten
ohne Durchstanzbewehrung
6.2.5 Maßstabsfaktor der statischen Nutzhöhe
Zur Untersuchung des Maßstabseffektes der statischen Nutzhöhe wurden alle Abmes-
sungen der Basismodelle (DF11 bis DF13) jeweils um 25 % erhöht und reduziert. Da-
bei wurde der Bewehrungsgrad konstant gehalten. Für die Berechnungen wurden die
Betonkennwerte von Versuch DF13 verwendet. In numerischen Simulationen können
nicht alle Maßstabseffekte erfasst werden. Einflüsse aus dem Größtkorn und der Längs-
bewehrung (Dübelwirkung, Verbundeigenschaften) werden z. B. nicht berücksichtigt. In
Bild 6.19 a ist die Schubspannung längs des kritischen Rundschnitts im Bruchzustand für
drei a/d-Verhältnisse in Abhängigkeit der statischen Nutzhöhe aufgetragen. Die strich-
linierten Linien beschreiben den Verlauf des Maßstabfaktors nach Model Code 90, der
auch in DIN 1045-1 und Eurocode 2 verwendet wird. Die Kurven sind jeweils auf die
Fundamente mit den Abmessungen der Basismodelle bezogen. Für die Fundamente mit
einer Schlankheit a/d von 1,5 und 2,0 ist der Maßstabsfaktor näherungsweise zutref-
fend. Die Fundamente mit einer Schubschlankheit a/d = 1,25 zeigen dagegen bei einer
Verkleinerung des Fundaments einen ausgeprägteren Maßstabseffekt. Diese Unterschie-
de sind vermutlich auf den Wechsel des Versagensmechanismus zurückzuführen. Nach
den Ergebnissen der FE-Berechnungen weist das Versagen der Druckkegelschalen bzw.
deren Auflagerbereiche einen anderen Maßstabsfaktor als das Versagen von schlankeren
Platten auf.
6.2.6 Verhältnis Stützenumfang zur statischen Nutzhöhe
Die Schubspannungen längs des kritischen Rundschnitts sind in Bild 6.19 b in Abhän-
gigkeit des Verhältnisses von Stützenumfang zur statischen Nutzhöhe u0/d für verschie-
dene a/d-Verhältnisse dargestellt. Es wurden wieder die Betonkennwerte von Versuch
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DF13 verwendet. Für die drei untersuchten Schubschlankheiten a/d ergeben sich die
gleichen Tendenzen: Die Tragfähigkeit wird mit zunehmendem bezogenen Stützenum-
fang u0/d signifikant kleiner. Der Traglastanstieg ist vermutlich auf den bei kleineren
Stützen ausgeprägteren mehrdimensionalen Spannungszustand am Stützenanschnitt zu-
rückzuführen.
6.2.7 Zusammenfassung
Das bereits in Kapitel 5 vorgestellte FE-Modell konnte erfolgreich verwendet werden,
um den Einfluss verschiedener Parameter auf die Tragfähigkeit von Fundamenten ohne
Durchstanzbewehrung zu untersuchen. Als Ergebnis der Parameterstudie sind folgende
Schlussfolgerungen möglich:
− Der Durchstanzwiderstand von Fundamenten ohne Durchstanzbewehrung ist sig-
nifikant von der Schubschlankheit a/d beeinflusst. Die aufnehmbare Querkraft
steigt mit abnehmender Schubschlankheit a/d an. Für a/d-Verhältnise kleiner als
1,5 ist der Anstieg deutlich überproportional.
− Die Tragfähigkeit wird mit zunehmender Betondruckfestigkeit größer. Die Zunah-
me ist bei gedrungenen Fundamenten (a/d ≤ 1,25) ausgeprägter als bei schlanken
Fundamenten.
− Der Durchstanzwiderstand nimmt bei schlanken Fundamenten mit zunehmendem
Biegebewehrungsgrad zu. Bei gedrungenen Fundamenten (a/d ≤ 1,25) kann da-
gegen keine signifikante Zunahme der Tragfähigkeit bei einer Erhöhung des Be-
wehrungsgrades beobachtet werden.
− Für schlanke Fundamente wird der Maßstabseffekt mit dem Ansatz in Model Co-
de 90 hinreichend genau erfasst. Fundamente mit einer Schubschlankheit a/d ≤
1,5 zeigen dagegen einen etwas ausgeprägteren Maßstabseffekt.
− Der bezogene Stützenumfang u0/d beeinflusst den Durchstanzwiderstand signifi-
kant. Mit abnehmendem u0/d-Verhältnis steigt die Tragfähigkeit an.
− Diese Effekte können möglicherweise auf einen Wechsel des Versagensmecha-
nismus zurückgeführt werden. Das Tragverhalten von gedrungenen Fundamen-
ten (a/d < 1,5) kann mit einem Druckkegelschalenmodell beschrieben werden.
Bei schlanken Fundamenten (a/d ≥ 1,5) tritt dagegen das Versagen ein, wenn die
Tragfähigkeit der Betondruckzone erschöpft ist.
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Bild 6.20: (a) Betondehnungen auf der Plattenoberfläche in radialer und tangentialer
Richtung und (b) Dehnungen im Inneren der Platte
6.3 Ableitung von Ingenieurmodellen
6.3.1 Zentrisch belastete Fundamente
Mechanisches Modell
ANDRÄ geht in seinem Modell davon aus, dass am Stützenrand radial gerichtete und ge-
genüber der Plattenmittelfläche geneigte Druckbeanspruchungen auftreten, die über die
durch tangentiale Risse eingeschnürte Druckzone in die Stütze eingeleitet werden. Die-
se radialen Druckbeanspruchungen resultieren bei größeren Lasten zunehmend aus einer
Krafteinleitung über schräge Druckstreben und nicht aus einer radialen Biegebeanspru-
chung. Diese Annahme lässt sich auf Fundamente übertragen. In Bild 6.20 a sind die bei
Versuch DF13 gemessenen Betondehnungen in radialer und tangentialer Richtung dar-
gestellt. Während in tangentialer Richtung Betonstauchungen gemessen wurden, die mit
zunehmender Last überproportional zunahmen, konnten in radialer Richtung kleine Zug-
dehnungen beobachtet werden. Die Dehnungsmessungen im Inneren ergaben jedoch,
dass tatsächlich radiale Betondruckspannungen vorhanden sind (Bild 6.20 b). DIETER-
LE erklärte sich das Fehlen der Druckspannungen an der Plattenoberseite ebenfalls durch
geneigte Druckstreben, die ähnlich wie ein exzentrisch gedrücktes Prisma beansprucht
werden, so dass sich am lastfernen Rand anstelle von Stauchungen sogar Zugdehnungen
ergeben können [45]. Da das von ANDRÄ in seinem Modell angenommene Tragverhal-
ten den eigenen Versuchsbeobachtungen und den Ergebnissen der numerischen Unter-
suchungen entspricht, wird es in diesem Abschnitt als Basis für ein Durchstanzmodell
für Fundamente verwendet.
Zunächst sollen die bereits in Abschnitt 6.1.2 beschriebenen Anpassungen zur Berück-
sichtigung der Bodenpressungen beibehalten werden. Weiterhin werden die verwen-
deten Baustofffestigkeiten an die neue Normengeneration angepasst, d. h. für den Beton
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wird anstelle einer Würfel- die Zylinderdruckfestigkeit verwendet. Die zentrische Zug-
festigkeit fctm und der E-Modul Ec werden mit den in DIN 1045-1:2008 angegebenen
Gleichungen berechnet.
Die Versuchsnachrechnungen zeigten, dass das Modell von ANDRÄ für Fundamente
unrealistisch große Rotationen ψ berechnet. Als Folge ergeben sich ebenfalls unrea-
listisch große Betondruckzonenhöhen. ANDRÄ verwendet als zulässige Stauchung für
den Beton in tangentialer Richtung (bei orthogonaler Anordnung der Biegezugbeweh-
rung) entsprechend der maximal zulässigen Grenzdehnung nach DIN 1045 (78) einen
konstanten Wert von 3,5 ‰. Nach BROMS kommt es zu einem Versagen der Druck-
zone, wenn zusätzlich zu den sehr großen Beanspruchungen im Einleitungsbereich der
Druckstreben (am Stützenanschnitt) die Betonstauchung in tangentialer Richtung einen
Grenzwert erreicht, ab dem sich durch Mikrorissbildung der innere Verbund des Betons
auflöst [33]. Das Versagen tritt schließlich ein, wenn sich ein nahezu vertikaler Schub-
riss in der Druckzone ausbildet. Die Auflösung der inneren Struktur des Betons beginnt,
sobald sich der Beton nicht mehr linear-elastisch verhält. Für einen Beton mit einer
Druckfestigkeit von 25 MPa kann dieser Grenzwert zu ungefähr 1 ‰ festgelegt werden.
Weiterhin berücksichtigt BROMS den Maßstabseffekt der Druckzonenhöhe und die mit
der Betondruckfestigkeit ebenfalls zunehmende Sprödigkeit des Betons. Es ergibt sich
somit folgende Gleichung für die Grenzdehnung εcpu, die für das angepasste Modell
verwendet werden soll:
εcpu = 0,001
(
25
fc,cyl
)0,1(0,15
xpu
)1/3
( fc,cyl in MPa und xpu in m) (6.10)
Hierbei sind fc,cyl die Zylinderdruckfestigkeit des Betons, xpu die Druckzonenhöhe im
Versagenszustand und 0,15 m der Durchmesser des Standardzylinders zur Ermittlung der
Druckfestigkeit des Betons. Im Vergleich zu der von ANDRÄ gewählten Bruchdehnung
ergeben sich nach Gleichung (6.10) deutlich geringere Werte im Bereich zwischen 1,0 ‰
und 1,8 ‰.
Das in Abschnitt 2.2.2 beschriebene Fachwerkmodell wird weiter verwendet. Bei der
Berechnung der mitwirkenden Zone r1 bis r2 geht ANDRÄ davon aus, dass die Biege-
zugbewehrung am Stützenanschnitt die Streckgrenze generell überschreitet. Aufgrund
der relativ großen statischen Nutzhöhe ist diese Annahme bei Fundamenten nicht ge-
nerell erfüllt. Deshalb wird zunächst überprüft, ob die Längsbewehrung am Stützenan-
schnitt die Streckgrenze erreicht. Dazu wird unter Berücksichtigung einer linearen Deh-
nungsverteilung über die Gleichgewichtsbedingungen die Stahldehnung berechnet. Die
für den Beton maximal zulässige Druckstauchung wird dabei nach Gleichung (6.10) an-
genommen. Erreicht die Stahldehnung die Streckgrenze, kann r1 gemäß Gleichung (6.1)
ermittelt werden. Andernfalls ist die folgende von ANDRÄ hergeleitet und anschließend
für Fundamente angepasste Gleichung iterativ zu lösen:
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r31− r21 rs =
z
fctm +σb (Esdψ(d− xpu)−
x2pu
2
Ecψ) (6.11)
Hierbei sind rs der Stützenradius (bei rechteckigen Stützen der äquivalente Radius einer
kreisrunden Stütze mit gleichem Umfang), z der innere Hebelarm, ψ der Rotationswin-
kel am Stützenrand im Bruchzustand, σb die Bodenpressungen und Es der Elastizitäts-
modul der Biegezugbewehrung. Die äußere Grenze der mitwirkenden Zone r2 kann mit
der in [21] angegebenen Gleichung berechnet werden bzw. wird durch die Geometrie
des Fundaments begrenzt (vgl. Abschnitt 6.1.2).
Die Tragfähigkeit ist erreicht, wenn die mittlere Auflagerpressung der Kegelschalen am
Stützenanschnitt einen Grenzwert erreichen (Bild 6.21 a). Es darf angenommen werden,
dass dieser Auflagerpressung keine radial gerichteten Biegedruckspannungen überla-
gert werden müssen (Bild 6.20). Es ist jedoch zu beachten, dass am Stützenanschnitt
ein dreiaxialer Spannungszustand vorhanden ist [21], da die Druckzone am Stützenrand
in vertikaler Richtung gehalten ist und tangentiale Druckspannungen vorhanden sind
(Bild 6.21 b). Die vertikalen Druckspannungen werden von ANDRÄ durch die Annah-
me eines rechteckigen Spannungsblocks für die Pressungen im Bereich des Druckke-
gelschalenauflagers xn stark vereinfacht berücksichtigt. Der Einfluss der tangentialen
Druckspannungen wird durch die Verwendung der im Vergleich zur einaxialen Druck-
festigkeit erhöhten Teilflächenpressung des Betons angenähert. Für die Berechnung der
Belastungsfläche Ac0 wird dabei der Stützenradius rs verwendet. Die Verteilungsfläche
Ac1 ergibt sich bei orthogonaler Anordnung der Biegezugbewehrung als die Fläche ei-
nes Rundschnitts, der sich im Abstand d vom Stützenanschnitt befindet. Das entspricht
einer Lastausbreitung von 45 ° im Beton. Nach DIN 1045 (78) war die maximal zuläs-
sige Teilflächenpressung auf den 1,4-fachen Wert der Rechenfestigkeit des Betons βR
begrenzt, so dass sich nach ANDRÄ bei orthogonaler Anordnung der Längsbewehrung
folgende Gleichung für die maximal zulässige Betondruckspannung ergibt:
pu = βR
√
rs +d
rs
≤ 1,4βR (6.12)
Das Bruchkriterium von ANDRÄ wird nachfolgend durch das dreiaxiale Stoffgesetz von
OTTOSEN [134] ersetzt, das auch in Model Code 90 aufgenommen wurde. Zunächst
sind die Hauptspannungen zu berechnen. Nachfolgend wird angenommen, dass sich
am Stützenanschnitt die radialen Biegespannungen komplett in die tangentiale Rich-
tung umgelagert haben (Bild 6.20). Es sind somit keine radialen Biegedruckspannungen
in der Einmündungszone der Druckkegelschale vorhanden. Die kleinste Hauptspannung
σ3 ergibt sich somit direkt als mittlere Auflagerpressung der Druckkegelschale:
σ3 = σbs =
ks
xn
=
ks
xpu cosα
(6.13)
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Bild 6.21: Druckkegelschalenauflager – (a) Einleitung der resultierenden schrägen
Druckkraft [21] und (b) mehraxialer Spannungszustand [22]
Hierbei sind ks die Druckstrebenkraft, xn die Breite des Druckkegelschalenauflagers
(Bild 6.21 a) und xpu die Druckzonenhöhe. Da aufgrund der fehlenden Biegedruckspan-
nungen im Bereich des Druckkegelschalenauflagers keine Schubspannung wirkt, ergibt
sich die zweite Hauptspannung σ1 zu Null. Die Druckspannung in tangentialer Richtung
kann über die Grenzdehnung im Bruchzustand nach Gleichung (6.10) berechnet werden.
Da niederfeste Betone schon bei geringer Beanspruchung ein deutlich nichtlineares Ver-
halten zeigen, wird zur Berechnung der Spannung für den Elastizitätsmodul nicht der
übliche Tangentenmodul, sondern ein kleinerer Sekantenmodul Ec10 nach BROMS [33]
verwendet. Vernachlässigt man die Schubspannungen, die sich aus der Geometrie des
Druckrings ergeben, kann die dritte Hauptspannung σ2 näherungsweise als Druckspan-
nung in tangentialer Richtung berechnet werden:
σ2 =−23Ec10 εcpu (6.14)
Hierbei sind Ec10 = (1− 0,6(1− fc,cyl/150)4)Ec0 der Sekantenmodul des Betons, Ec0
der gemessene Tangentenmodul des Betons (als Näherung kann der nach DIN 1045-1
ermittelte E-Modul Ec verwendet werden) und 2/3 ein Formfaktor, der den nichtlinearen
Verlauf der Betonspannungen berücksichtigt.
Die ermittelten Hauptspannungen am Stützenanschnitt können anschließend in das
mehraxiale Bruchkriterium nach Model Code 90 eingesetzt werden:
α
J2
f 2c,cyl
+λ
√
J2
fc,cyl +β
I1
fc,cyl −1 = 0 (6.15)
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mit
λ = c1 cos [1/3arccos(c2 cos3θ ] für cos3θ ≥ 0
λ = c1 cos [pi/3−1/3arccos(−c2 cos3θ ] für cos3θ < 0
cos3θ = 3
√
3
2
J3
J3/2
Hierbei sind I1 die erste Invariante des Spannungstensors; J2, J3 sind die zweite bzw.
dritte Invariante des Spannungsdeviators und c1 = 1/(0,7k0,9), c2 = 1−6,8(k−0,07)2,
α = 1/(9k1,4), β = 1/3,7k1,1 die vier Materialparameter des Bruchkriteriums (mit
k = fctm/ fc,cyl). Die Gleichungen zur Berechnung der Invarianten können z. B. Model
Code 90 [5] entnommen werden.
Der nach dem modifizierten Modell ermittelte Durchstanzwiderstand ergibt sich zu:
Vu =
2pi rs vs
1− pi (1/2(r1 + r2))
2
A
(6.16)
Hierbei sind vs die vertikale Komponente der Druckkegelschalenkraft ks nach Gleichung
(6.3) bzw. (6.4) und A die Sohlfläche des Fundaments.
Zur Berechnung des Durchstanzwiderstands sind die Druckzonenhöhe xpu und die Bo-
denpressung σb solange zu variieren bis die Gleichung (6.15) unter der Nebenbedingung
Vu/A = σb erfüllt ist. Der gesamte Formelapparat des Modells ist im Anhang D zusam-
mengefasst.
Zur Überprüfung des verbesserten Modells wurden die Durchstanzversuche der Da-
tenbank nachgerechnet (Bild 6.22). Die untersuchten Einflussfaktoren werden nahezu
trendfrei erfasst. Für die Versuchsnachrechnung ergibt sich ein Mittelwert von xm =
1,06, so dass das Modell insgesamt nur minimal zu kleine Tragfähigkeiten ermittelt. Die
Streuung ist mit einem Variationskoeffizienten von V = 0,13 relativ gering. Das Modell
erfasst somit das Tragverhalten beim Durchstanzen von Fundamenten ohne Durchstanz-
bewehrung weitgehend richtig.
Ableitung eines empirischen Bemessungsmodells für das NAD zu Eurocode 2
Die Bemessungsgleichung für Fundamente in Eurocode 2 erreicht nicht das erforderli-
che Sicherheitsniveau (vgl. Abschnitt 6.1.3). Aus diesem Grund sollte der national re-
gelbare Vorfaktor CRd,c abweichend zu dem für Flachdecken vorgeschlagenen Wert von
0,18/γc gewählt werden. Weiterhin hat die in Abschnitt 6.1.3 beschriebene Versuchs-
nachrechnung mit den Gleichungen nach Eurocode 2 eine Abhängigkeit der Durchstanz-
tragfähigkeit von der Schubschlankheit und dem bezogenen Stützenumfang ergeben. Mit
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Forscher Anzahl x V
Talbot 2 1,05 0,16
Richart 72 1,06 0,11
Dieterle,Steinle - - -
Kordina, Nölting - - -
Dieterle, Rostásy 11 1,07 0,18
Hallgren et al. 2 1,20 0,05
Hegger et al. (Sand) 8 0,99 0,18
Hegger et al. (Gleichlast) 8 0,97 0,15
Alle Versuche
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Bild 6.22: Nachrechnungen von Durchstanzversuchen an Fundamenten mit dem modi-
fizierten Modell von ANDRÄ
abnehmender Schubschlankheit verringert sich die relative Durchstanztragfähigkeit. Die
mit der Betontragfähigkeit VRd,c nach Eurocode 2 normierten Durchstanzversuche aus
der Datenbank sind in Bild 6.23 über der Schubschlankheit aufgetragen. Die Teilfunkti-
on F(a/d) = (a/d)0,4 zur Berücksichtigung der Schubschlankheit a/d approximiert die
Versuchsergebnisse gut.
Unter Verwendung des im Anhang D des Eurocodes geforderten Sicherheitsniveaus (vgl.
Abschnitt A.3 im Anhang) wurde vom Verfasser in [84] nachfolgende Bemessungsglei-
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Bild 6.23: Zusammenhang zwischen der bezogenen Durchstanztragfähigkeit und der
Schubschlankheit
chung für den Durchstanzwiderstand von Einzelfundamenten ohne Durchstanzbeweh-
rung hergeleitet:
VRd,c =CRd,c k(100ρl fck)1/3 2d
acrit
ucrit d mit CRd,c =
0,12
γc
(a/d)0,4 ≤ 0,20 (6.17)
Hierbei sind acrit der iterativ zu ermittelnde Abstand des kritischen Rundschnitts von
der Lasteinleitungsfläche und ucrit der Umfang des kritischen Rundschnitts im Abstand
acrit . Die restlichen Bezeichnungen wurden konform zu Eurocode 2 gewählt und kön-
nen Abschnitt 2.3.3 entnommen werden. Der Vorfaktor CRd,c wird auf 0,20 begrenzt,
da mit den vorhandenen Versuchen der Ansatz größerer Werte nicht überprüft werden
kann. Der Nachweis von VRd,max am Stützenanschnitt ist bei Verwendung der Gleichung
(6.17) nicht mehr erforderlich. Nachfolgend soll unter Berücksichtigung der neuen Ver-
suche an gedrungenen Fundamenten das Sicherheitsniveau des Bemessungsansatzes mit
probabilistischen Verfahren überprüft werden.
In Bild 6.24 wird die angepasste Gleichung mit 120 Versuchen aus der Datenbank ver-
glichen. Die einzelnen Einflussfaktoren werden im Wesentlichen richtig erfasst, wie an
den nahezu horizontal verlaufenden Regressionsgeraden zu erkennen ist. Eine statisti-
sche Auswertung führt bei Annahme einer Normalverteilung zu einem Mittelwert von
1,07 und die gute Abbildung der Einflussfaktoren führt zu einer geringen Streuung,
die an dem relativ kleinen Variationskoeffizienten von V = 0,10 erkennbar ist (Log-
Normalverteilung: xm = 1,07 und V = 0,10). Der 5%-Quantilwert liegt bei Verwendung
der Normalverteilung bei 0,89 und bei Ansatz einer Log-Normalverteilung bei 0,90 (mit
Quantilbeiwerten nach Tabelle A.1 im Anhang). Nach der in Anhang D zu Eurocode
beschriebenen Methode (a) ist jedoch ein 5%-Quantilwert von 1,0 erforderlich.
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Forscher Anzahl x V
Talbot 2 1,07 0,23
Richart 84 1,07 0,09
Dieterle,Steinle 2 1,13 0,01
Kordina, Nölting 2 0,87 0,14
Dieterle, Rostásy 12 1,04 0,07
Hallgren et al. 2 1,17 0,01
Hegger et al. (Sand) 8 1,10 0,11
Hegger et al. (Gleichlast) 8 0,99 0,13
Alle Versuche
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Bild 6.24: Versuchsnachrechnung von Durchstanzversuchen an Fundamenten mit der
für das NAD zu Eurocode 2 vorgeschlagenen Gleichungen
Aufgrund der geringen Streuung der Modellunsicherheit des Bemessungsansatzes und
des großen Teilsicherheitsbeiwertes von γc = 1,5 kann das erforderliche Sicherheits-
niveau über eine genauere, probabilistische Berechnung nachgewiesen werden. Dabei
wird die vorhandene Versagenswahrscheinlichkeit bzw. der vorhandene Sicherheitsin-
dex direkt berechnet. Nach Eurocode liegt dann eine ausreichend geringe Versagens-
wahrscheinlichkeit vor, wenn der Sicherheitsindex β einen Mindestwert von 3,8 nicht
unterschreitet. Die stochastischen Kennwerte der Basisvariablen wurden analog zur
Überprüfung des Sicherheitsniveaus von DIN 1045-1:2008 und Eurocode 2 angesetzt
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Bild 6.25: Vorgeschlagene Durchstanzgleichung für das NAD zu Eurocode 2 – Sicher-
heitsindex β in Abhängigkeit der Schubschlankheit a/d
und können Tabelle 6.2 entnommen werden. Die Modellunsicherheit wurde anhand ei-
ner Nachrechnung der Versuche der Datenbank bestimmt. Dabei wurde für die charak-
teristische Betondruckfestigkeit fck in Gleichung (6.17) die im Versuch gemessene mitt-
lere Betondruckfestigkeit fc,test eingesetzt. Aus der Versuchsnachrechnung konnte der
empirische Mittelwert der Modellunsicherheit bei Annahme einer Lognormalverteilung
zu 1,00 und die empirische Standardabweichung zu 0,10 bestimmt werden. Eine an-
schließend zur Absicherung der Parameterschätzungen durchgeführte Berechnung des
Konfidenzintervalls mit einem Vertrauensniveau von 1−α = 95% (Anzahl der Versu-
che n = 120) ergab für den Erwartungswert eine untere Grenze von mθR,NAD ≥ 0,99 und
für die Standardabweichung eine obere Grenze von σθR,NAD ≤ 0,12.
In Bild 6.25 ist der berechnete Sicherheitsindex β für quadratische Fundamente mit
quadratischen und runden Stützen für drei verschiedene statische Nutzhöhen d und je-
weils drei verschiedene bezogene Stützenumfänge u0/d aufgetragen – weitere Details
wurden bereits in Abschnitt 6.1.3 beschrieben. Für alle untersuchten Fundamente ergibt
sich ein Sicherheitsindex β , der nicht nur deutlich oberhalb des in Eurocode geforder-
ten Mindestwertes von 3,8 liegt, sondern auch größer als der vom NABau empfohle-
ne Grenzwert von 4,7 ist. Wie schon die Versuchsnachrechnung in Bild 6.24 vermuten
ließ, ist auch das Sicherheitsniveau – zumindest für die untersuchten Randbedingungen
– sehr ausgeglichen. Prinzipiell wäre sogar eine Reduktion des Sicherheitsniveaus und
damit eine wirtschaftlichere Bemessung denkbar. Allerdings sollte die Erhöhung der
rechnerischen Bemessungswiderstände nicht durch eine Vergrößerung des empirischen
Vorfaktors CRk,c erfolgen, sondern durch eine Reduktion des Teilsicherheitsbeiwertes
γc. Andernfalls würde eine Versuchsnachrechnung auf Bruchlastniveau zu Mittelwer-
ten deutlich kleiner als 1,0 führen, was die Nachvollziehbarkeit des Sicherheitssystems
erschweren würde.
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6.3.2 Exzentrisch belastete Fundamente
Die Durchstanzbemessung von exzentrisch belasteten Fundamenten kann mechanisch
anschaulich mit einem Sektormodell erfolgen. Das Sektormodell kann in Verbindung
mit allen Bemessungsvorschriften verwendet werden, die den Durchstanzwiderstand
längs eines Rundschnitts nachweisen (Rundschnittmodelle). Solange keine klaffende
Fuge vorhanden ist – d. h. die Lastausmitte kleiner als ein Sechstel der Fundamentbrei-
te in Richtung der Lastausmitte ist –, kann von einem mehraxialen Spannungszustand
am Stützenanschnitt ausgegangen werden. In diesem Fall darf der volle Durchstanz-
widerstand angesetzt werden, wohingegen bei einer klaffenden Fuge nur der kleinere
Querkraftwiderstand einer liniengelagerten Platte berücksichtigt werden sollte.
Zunächst ist die Verteilung der Bodenpressungen unterhalb des Fundaments zu berech-
nen. Bei näherungsweiser Annahme einer linearen Verteilung kann dafür folgende Glei-
chung angewendet werden:
σ(x,y) =
VEd
bx by
(
1+
12ex x
b2x
+
12ey y
b2y
)
(6.18)
Hierbei sind VEd die einwirkende Bemessungsquerkraft; bx, by die Abmessungen der
Fundamentplatte in x- bzw. y-Richtung; ex, ey die Lastausmitten und x, y die Koordinaten
des Punktes, für den die Pressungen ermittelt werden sollen.
Das Fundament ist vom Stützenmittelpunkt ausgehend in i Querkraftsektoren einzu-
teilen (Bild 6.26). Dabei erscheint eine Aufteilung in vier Sektoren pro Quadrant
(∆ϕ = 22,5∘) als ausreichend. Die resultierende Bodenpressung außerhalb des kriti-
schen Rundschnitts kann als Integral über die jeweilige Sektorfläche angegeben wer-
den:
VEd,i =
∫∫
Ai
σ(x,y)dxdy (6.19)
Nach der Berechnung des Integrals (6.19) kann (je nach Berechnungsnorm) die bezo-
gene Sektorquerkraft (z. B. DIN 1045-1) oder Schubspannung (z. B. Eurocode 2) vEd,i
berechnet werden, indem der Lastanteil des betrachteten Sektors VEd,i durch den zu-
gehörigen Teilumfang des kritischen Rundschnitts ∆ui geteilt wird. Der Nachweis ist
erbracht, wenn die bezogene Querkraft bzw. die Schubspannung vEd,i in allen Sektoren
kleiner als der nach der verwendeten Bemessungsnorm zulässige Widerstand vRd,c bzw.
vRd,max ist:
vEd,i =
VEd,i
∆ui
≤ vRd bzw. vEd,i =
VEd,i
∆ui d
≤ vRd (6.20)
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2
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d
=
0,
29
3
123 kN/m²
617 kN/m²
(m)
370 kN/m²
a =
0,279
crit
1,80
e = 0,20 mx
x
y
i Ai VEd,i ∆ui vEd,i
(–) (m2) (MN) (m) (MPa)
1 0,130 0,073 0,177 1,41
2 0,180 0,100 0,192 1,78
3 0,119 0,058 0,192 1,03
4 0,078 0,032 0,177 0,62
5 0,078 0,026 0,177 0,51
6 0,119 0,030 0,192 0,54
7 0,180 0,034 0,192 0,60
8 0,130 0,023 0,177 0,45
9 0,130 0,023 0,177 0,45
10 0,180 0,034 0,192 0,60
11 0,119 0,030 0,192 0,54
12 0,078 0,026 0,177 0,51
13 0,078 0,032 0,177 0,62
14 0,119 0,058 0,192 1,03
15 0,180 0,100 0,192 1,78
16 0,130 0,073 0,177 1,41
Ai: Sektorfläche; VEd,i: resultierende Boden-
pressung pro Sektor; ∆ui: Teilumfang des
kritischen Rundschnitts im Abstand acrit ; vEd,i:
Schubspannung im Teilumfang des kritischen
Rundschnitts
Bild 6.26: Anwendung des Sektormodells (kritischer Rundschnitt nach Eurocode 2
Die Berücksichtigung eines weiteren Lasterhöhungsfaktors ist bei einer Berechnung mit
dem Sektormodell nicht erforderlich. Alternativ zu dem direkten Nachweis des Wider-
stands in den einzelnen Sektoren kann auch ein Lasterhöhungsfaktor β ermittelt wer-
den. Dazu ist die maximale bezogene Sektorquerkraft bzw. Schubspannung vEd,i durch
den Mittelwert der entlang des kritischen Rundschnitts wirkenden bezogenen Querkraft
bzw. Schubspannung vEd,m zu dividieren (β =max(vEd,i)/vEd,m). In Bild 6.26 wurde als
Beispiel ein Fundament mit einer einachsigen Ausmitte von ex = 0,2m berechnet. Der
Abstand des kritischen Rundschnitts vom Stützenanschnitt acrit wurde nach Eurocode 2
iterativ ermittelt.
In Tabelle 6.4 werden die Bruchlasten der Versuche von KORDINA mit den Ergebnis-
sen einer Berechnung nach dem Sektormodell verglichen. Zur besseren Vergleichbar-
keit werden die Lasterhöhungsfaktoren β angegeben. Für die Berechnung nach DIN
1045-1 wird das Sektormodell mit einem Rundschnitt im Abstand 1,0d von der Last-
einleitungsfläche ausgewertet. Bei der Ermittlung der β -Faktoren für Eurocode 2 bzw.
den Vorschlag für das deutsche NAD wurde zunächst unter Annahme einer zentrischen
Belastung der Abstand des maßgebenden Rundschnitts vom Stützenanschnitt acrit er-
mittelt (Tabelle 6.3). Bei der Berechnung nach Eurocode 2 wurde für den Vergleich mit
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Tabelle 6.4: Vergleich des Sektormodells mit Versuchen
Ver-
such
DIN 1045-1 Eurocode 2 / Vorschlag NAD
fc,cyl ρl ex Vtest β1,0d VDIN VtestVDIN βacrit VEC 2 VtestVEC 2 VNAD VtestVNAD
(–) (MPa) (%) (m) (MN) (–) (MN) (–) (–) (MN) (–) (MN) (–)
E8 31,3 0,645 0,05 1,505 1,55 1,015 1,48 1,54 1,345 1,12 1,194 1,26
E2 21,5 0,645 0,10 1,200 1,72 0,788 1,52 1,71 1,044 1,15 0,927 1,29
E1 23,8 0,645 0,20 1,000 2,06 0,684 1,46 2,04 0,908 1,10 0,806 1,24
E3 27,4 0,645 0,30 0,850 2,41 0,620 1,37 2,38 0,823 1,03 0,731 1,16
E7 29,4 0,645 0,15a 1,145 2,23 0,687 1,67 2,21 0,912 1,26 0,810 1,41
E5 27,9 0,980 0,15 0,640 1,76 0,385 1,66 1,85 0,466 1,37 0,506 1,27
E6 29,1 0,551 0,15 1,540 1,96 1,019 1,51 1,88 1,346 1,14 1,122 1,37
xm 1,53 xm 1,17 xm 1,29
V 0,11 V 0,10 V 0,07
aFundament E7 wurde mit zweiachsiger Lastausmitte getestet: ey = 0,10m
Alle Fundamente: bx = 1,80m, by = 1,50m, c = cx = cy = 0,30m (außer E5: c = 0,20m)
ex: Lastausmitte in x-Richtung; β1,0d : mit dem Sektormodell für einen kritischen Rundschnitt im Abstand 1,0d ermittel-
ter Lasterhöhungsfaktor; VDIN =
VRu,ct
β1,0d(1−Acrit,1,0d/A) ; Acrit,1,0d : Fläche innerhalb des kritischen Rundschnitts im Abstand
1,0d vom Stützenanschnitt; A: Grundrissfläche des Fundaments; βacrit : mit dem Sektormodell für einen kritischen Rund-
schnitt im Abstand acrit ermittelter Lasterhöhungsfaktor; VEC 2 =
VRu,c
βacrit (1−Acrit/A) ; Acrit : Fläche innerhalb des kritischen
Rundschnitts im Abstand acrit vom Stützenanschnitt
den Versuchsbruchlasten nur die Betontragfähigkeit VRu,c verwendet. Die Maximaltrag-
fähigkeit VRd,max wurde nicht berücksichtigt. Bei Verwendung der mit dem Sektormo-
dell ermittelten Lasterhöhungsfaktoren β ergeben sich für die drei untersuchten Bemes-
sungsvorschriften für alle betrachteten Versuche Sicherheiten größer als 1,0. Der Ansatz
des Durchstanzwiderstands nach DIN 1045-1 führt mit einem Mittelwert von xm = 1,53
zur konservativsten Bemessung. Eurocode 2 und der Vorschlag für das NAD berechnen
etwas geringere Mittelwerte von 1,17 und 1,29. Die Streuung der Ergebnisse der drei
Berechnungsansätze ist relativ gering, was an den Variationskoeffizienten V zwischen
0,07 und 0,11 deutlich wird.
Insgesamt ist das Sektormodell wesentlich geeigneter zur Nachrechnung von Versuchen
an exzentrisch belasteten Fundamenten als die übrigen Verfahren in den Bemessungs-
normen (Abschnitt 6.1.4). Dabei ist jedoch zu bedenken, dass für eine Überprüfung der
Bemessungsansätze nach Wissen des Autors in der Literatur nur die Versuchsreihe von
KORDINA zur Verfügung stand. Weiterhin ist die Anwendung des Sektormodells mit
einigem mathematischen Aufwand verbunden, so dass ohne programmtechnische Um-
setzung eine wirtschaftliche Nutzung für praktische Bemessungsaufgaben nicht möglich
erscheint.
Das Sektormodell kann sinngemäß auch bei Fundamenten mit einer klaffenden Fuge
(Lastausmitte größer als ein Sechstel der Fundamentbreite in Richtung der Lastausmitte)
angewendet werden (Bild 6.27). Da jedoch bei klaffender Fuge ein mehraxialer Span-
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Bild 6.27: Anwendung des Sektormodells bei einem Fundament mit klaffender Fuge
nungszustand am Stützenanschnitt nicht vorausgesetzt werden kann, darf anstelle des
Durchstanzwiderstands nur die geringere Querkrafttragfähigkeit angesetzt werden. Die
vorhandenen Spannungen sind entlang zweier Nachweisschnitte zu überprüfen. Schnitt
I-I über die gesamte Fundamentbreite ist im Abstand von 1,0d vom Stützenanschnitt an-
zuordnen. Schnitt II-II ist affin zum kritischen Rundschnitt beim Durchstanznachweis,
allerdings im Abstand 1,0d vom Stützenanschnitt, zu führen. Es sind somit die folgen-
den beiden Ungleichungen zu überprüfen:
vEd,I−I =
VEd,I−I
bd ≤ vRd , vEd,i =
VEd,i
∆ui d
≤ vRd (6.21)
Hierbei sind VEd,I−I die resultierende Bodenpressung außerhalb von Schnitt I-I, b die
Fundamentbreite, vEd,I−I die vorhandene Schubspannung längs des Querschnitts I-I,
VEd,i die resultierende Bodenpressung des betrachteten Sektors i, ∆ui der Teilumfang des
Rundschnitts, vEd,i die einwirkende Schubspannung längs des Teilumfangs des Rund-
schnitts und vRd der zulässige Querkraftwiderstand einer liniengelagerten Platte. Die
Gleichungen (6.21) können für einen Nachweis mit bezogenen Querkräften anstelle von
Schubspannungen sinngemäß angewendet werden.
Die einwirkende Spannung entlang des Rundschnitts kann mit dem Sektormodell er-
mittelt werden. Ein zusätzlicher Lasterhöhungsfaktor muss nicht berücksichtigt werden.
Die Sektoreinteilung kann analog zu Bild 6.27 durchgeführt werden. Wie beim Durch-
stanznachweis ist eine Anordnung von vier Sektoren pro Quadrant ausreichend.
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7 Durchstanzen von Fundamenten mit
Durchstanzbewehrung
7.1 Vergleich der Berechnungsansätze nach DIN 1045-1 und Eurocode 2
mit Versuchen
7.1.1 Allgemeines
Zum Durchstanzen von Fundamenten mit Durchstanzbewehrung sind 19 Versuche in
der Literatur dokumentiert. Aufgrund der geringen Anzahl an verfügbaren Versuchen
wurden auch die von FALKNER ET AL . [54, 159] und HALLGREN ET AL . [76] mit
linienförmiger Auflagerung geprüften Fundamente berücksichtigt. Für die verfügbaren
Versuche sind in Bild 7.1 die Häufigkeitsverteilungen der wichtigsten Einflussparameter
dargestellt. Es ist eine ähnliche Charakteristik wie bei den Versuchen ohne Durchstanz-
bewehrung zu erkennen (Abschnitt 6.1.1). Die meisten Versuchskörper weisen ebenfalls
nur eine wenig praxisgerechte, geringe Plattendicke auf. Die untersuchten Betondruck-
festigkeiten decken den Bereich der Normalbetone ab. Die Biegebewehrungsgrade vari-
ieren innerhalb des praxisüblichen Bereiches zwischen 0,5 % und 1,0 %. Die Schub-
schlankheiten a/d der Versuchskörper mit Durchstanzbewehrung haben ausreichend
kleine Werte, wie sie auch in ausgeführten Tragwerken vorkommen. Mit Ausnahme der
vom IMB und GiB durchgeführten Versuche entsprechen die verwendeten Durchstanz-
bewehrungen nicht den Anforderungen an die bauliche Durchbildung nach DIN 1045-1
bzw. Eurocode 2. Dies gilt vor allem für die Schubzulagen, die im Sinne der Normen
als nicht ausreichend verankert gelten. Es können insgesamt 18 Versuche für eine Über-
prüfung von Bemessungsregelungen verwendet werden. Ein Versuch von HALLGREN
ET AL . wurde aussortiert, da die als Durchstanzbewehrung vorgesehenen Bügel in nur
einer Reihe angeordnet waren.
Aufgrund der geringen Versuchsanzahl können mit einer Versuchsnachrechnung die sto-
chastischen Parameter der Modellunsicherheit nicht hinreichend genau ermittelt werden.
Eine Anwendung der klassischen bewertenden Statistik würde aufgrund der geringen
Versuchsanzahl zu sehr großen Konfidenzbereichen führen und die für eine BAYES’sche
Parameterschätzung notwendigen Vorinformationen (Priorverteilungen) stehen nicht zur
Verfügung. In diesem Kapitel wird deshalb auf die Anwendung weitergehender statisti-
scher Methoden nach Abschnitt 3 zur direkten Bestimmung der Versagenswahrschein-
lichkeit verzichtet.
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Bild 7.1: Histogramme der Einflussparameter von 19 Durchstanzversuchen an Funda-
menten mit Durchstanzbewehrung
7.1.2 DIN 1045-1:2008
Für die Versuchsnachrechnung nach DIN 1045-1 wurde der verkürzte kritische Rund-
schnitt im Abstand 1,0d vom Stützenanschnitt verwendet. Die Maximaltragfähigkeit
VRu,max darf dann im Verhältnis der Nachweisschnittumfänge mit dem Faktor k =
u1,5d/u1,0d erhöht werden. Es ist jedoch zu beachten, dass für den Nachweis der Trag-
fähigkeit innerhalb des durchstanzbewehrten Bereichs der Betontraganteil vRd,c in den
Gleichungen (2.11) und (2.12) nicht mit dem Faktor k erhöht werden darf. Bei den flä-
chig aufgelagerten Versuchskörpern wurden die Pressungen innerhalb des verkürzten
kritischen Rundschnitts im Abstand 1,0d vom Stützenanschnitt zu 100 % beim Nach-
weis der Maximaltragfähigkeit und der Tragfähigkeit innerhalb des durchstanzbewehr-
ten Bereichs von der einwirkenden Querkraft abgezogen. Die linienförmig aufgelagerten
Versuchskörper wurden ebenfalls mit einem verkürzten Rundschnitt im Abstand 1,0d
vom Stützenanschnitt berechnet, allerdings ohne eine Pressung von der einwirkenden
Querkraft abzuziehen. Für den Durchstanznachweis außerhalb des durchstanzbewehr-
ten Bereichs darf die Bodenpressung innerhalb des äußeren Rundschnitts im Abstand
1,5d von der äußersten Durchstanzbewehrungsreihe vollständig von der einwirkenden
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Forscher Anzahl x V
Dieterle,Rostásy 4 1,26 0,17
Hallgren et al. 2 1,62 0,01
Falkner, Teutsch, Timm 7 1,36 0,10
Hegger et al. (Sand) 2 1,65 0,03
Hegger et al. (Gleichlast) 3 0,86 0,25
Alle Versuche 18
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Bild 7.2: Vergleich der Bruchlasten von Durchstanzversuchen an Fundamenten mit
Durchstanzbewehrung und den Regelungen nach DIN 1045-1
Querkraft abgezogen werden. Es ergeben sich in der Regel so große Abzugswerte, dass
der Nachweis bei Anordnung der mindestens erforderlichen zwei Bewehrungsreihen fast
immer eingehalten ist. Meist braucht der Nachweis bei Einzelfundamenten nicht geführt
werden, da der äußere Rundschnitt bei den in der Praxis üblichen a/d-Verhältnissen au-
ßerhalb der Fundamentabmessungen liegt. Aus diesem Grund brauchte bei der Versuchs-
nachrechnung der Nachweis der Durchstanztragfähigkeit außerhalb des durchstanzbe-
wehrten Bereichs nicht geführt werden.
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In Bild 7.2 sind die Quotienten Vtest/VRu,DIN in Abhängigkeit der statischen Nutzhöhe
d, der Schubschlankheit a/d, der Betondruckfestigkeit fc,cyl,m, des Bewehrungsgrades
ρl und des auf die Bruchlast bezogenen Schubdeckungsgrades aufgetragen. Der Durch-
stanzwiderstand VRu,DIN ist der kleinere Wert aus Maximaltragfähigkeit und Durchstanz-
widerstand innerhalb des durchstanzbewehrten Bereichs. In einigen Versuchskörpern
war die angeordnete Durchstanzbewehrungsmenge so gering, dass die Tragfähigkeit
ohne Durchstanzbewehrung VRd,ct größer als der Tragwiderstand innerhalb des durch-
stanzbewehrten Bereichs VRd,sy war. In diesen Fällen wurde für VRu,DIN die rechnerische
Tragfähigkeit ohne Durchstanzbewehrung angesetzt (in den Diagrammen sind diese Da-
tenpunkte grau gekennzeichnet).
DIN 1045-1 überschätzt tendenziell für große statische Nutzhöhen und für kleine Schub-
schlankheiten die Durchstanztragfähigkeit (Bild 7.2 a und b). Die anderen untersuch-
ten Einflussparameter Betondruckfestigkeit, Bewehrungsgrad und Stahltraganteil wer-
den besser erfasst. Auffällig ist, dass DIN 1045-1 die Tragfähigkeiten der in Abschnitt 4
beschriebenen gedrungenen Versuchskörper DF16 und DF17 mit einer statischen Nutz-
höhe von d = 0,4m deutlich überschätzt. Nimmt man eine normalverteilte Datenmen-
ge an, ergibt sich für die Versuchsnachrechnung ein Mittelwert von xm = 1,32 (Log-
Normalverteilung: xm = 1,32). Die Streuung ist relativ groß, was zu einem Variations-
koeffizienten von V = 0,22 (Normalverteilung) bzw. V = 0,26 (Log-Normalverteilung)
führt. Das nach Eurocode erforderliche Sicherheitsniveau wird weder bei Ansatz einer
Normalverteilung x5% = 0,80 noch bei Annahme einer Log-Normalverteilung x5% =
0,81 erreicht. Für insgesamt drei Versuche berechnet DIN 1045-1 Sicherheiten kleiner
als 1,0.
7.1.3 Eurocode 2
Bei der Versuchsnachrechnung mit den Regelungen nach Eurocode 2 wurde für die flä-
chig aufgelagerten Fundamente ein kritischer Rundschnitt ucrit im iterativ zu ermitteln-
dem Abstand acrit vom Stützenanschnitt verwendet. Bei der Überprüfung der Tragfä-
higkeit innerhalb des durchstanzbewehrten Bereichs wurde die Pressung innerhalb des
vorher iterativ ermittelten Rundschnitts ucrit von der einwirkenden Querkraft abgezogen.
Der Betontraganteil vRd,c in Gleichung (2.20) wurde dabei analog zu einer Bemessung
bei Flachdecken angesetzt. Der Nachweis wurde somit für einen fiktiven Rundschnitt
im Abstand 2d vom Stützenanschnitt geführt, der teilweise sogar außerhalb der Funda-
mentabmessungen lag (Abschnitt 2.3.3).
Eurocode 2 verwendet zur Berechnung der Tragfähigkeit innerhalb des durchstanzbe-
wehrten Bereichs ein Aufhängefachwerk mit unter 33° geneigten Druckstreben und
einen konstanten Betontraganteil (Abschnitt 2.3.3 und [55, 163]). Da dieses Rechenmo-
dell selbst für geringe Durchstanzbewehrungsmengen sehr große Tragfähigkeiten aus-
weist [82, 84], wurde bei der Versuchsnachrechnung generell die Maximaltragfähigkeit
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Forscher Anzahl x V
Dieterle,Rostásy 4 1,22 0,15
Hallgren et al. 2 1,35 0,01
Falkner, Teutsch, Timm 7 0,86 0,11
Hegger et al. (Sand) 2 2,34 0,32
Hegger et al. (Gleichlast) 3 2,32 0,08
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Bild 7.3: Vergleich der Bruchlasten von Durchstanzversuchen an Fundamenten mit
Durchstanzbewehrung und den Regelungen nach Eurocode 2
maßgebend. Wie bereits in [81] und [82] für Flachdecken gezeigt wurde, kann die Maxi-
maltragfähigkeit auch für Fundamente nicht zutreffend mit der Druckstrebentragfähig-
keit eines parallelgurtigen Fachwerkmodells beschrieben werden. Dies wird durch die
Versuchsnachrechnung bestätigt, die bei maßgebender Maximaltragfähigkeit nach Eu-
rocode 2 eine sehr große Streuung aufweist (Bild 7.3). Die schräg verlaufenden linearen
Regressionsgeraden zeigen, dass die untersuchten Einflussparameter nicht trendfrei er-
fasst werden können. Als Folge dieser großen Streuung ergibt sich bei Annahme einer
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normalverteilten Datenmenge ein Variationskoeffizient von V = 0,47 bei einem Mittel-
wert von xm = 1,40 (Log-Normalverteilung: V = 0,45 und xm = 1,40). Bei Ansatz einer
Normalverteilung errechnet sich der 5%-Quantilwert zu 0,23. Aufgrund des großen Va-
riationskoeffizients und der starken „Rechtslastigkeit“ der Verteilung – Werte kleiner
Null sind aus physikalischen Gründen nicht möglich – ergibt sich bei Annahme einer
Log-Normalverteilung ein deutlich größerer 5%-Quantilwert von 0,60, der nach Euro-
code erforderliche Zielwert von 1,0 wird trotzdem bei weitem nicht erreicht.
7.2 Ableitung eines Ingenieurmodells
7.2.1 Maximaltragfähigkeit
Zur Überprüfung der Maximaltragfähigkeit stehen insgesamt fünf Versuche von HEG-
GER ET AL . und ein Versuch von D IETERLE/ROSTÁSY [45] zur Verfügung. Vier
der Versuchskörper waren mit einer Durchstanzbewehrung aus Bügeln versehen (DF9
und DF16 bis DF18) und ein Fundament (DF3) besaß eine Durchstanzbewehrung aus
vertikal angeordneten Betonstahlstäben ∅ = 12mm, die wegen der geringen Platten-
dicke von 20 cm mit aufgeschweißten Ankerplatten versehen waren. Das Fundament
S-1 S von D IETERLE /ROSTÁSY besaß eine Durchstanzbewehrung aus aufgeboge-
nen 45 °-Schrägstäben. Im Versuch kam es jedoch zu einem Versagen der Stütze be-
vor die tatsächliche Traglast des Fundaments erreicht war. Ein Vergleich mit der nach
der Bruchlinientheorie ermittelten Biegetragfähigkeit [65] ergibt zudem, dass bei einer
weiteren Laststeigerung wahrscheinlich ein vorzeitiges Biegeversagen eingetreten wäre
(V f lex/Vtest = 0,97). Die in Tabelle 7.1 angegebenen Bruchlasten sind somit eine untere
Grenze für die Maximaltragfähigkeit. Die Versuchskörper DF3 und DF9 waren während
der Versuche auf Sand gebettet, wohingegen die anderen Fundamente des IMB/GiB
durch eine gleichförmige Belastung beansprucht wurden. Bei der Vorbemessung der
Fundamente DF16 bis DF18 ergab sich das Problem, dass die nach DIN 1045-1 in
der ersten Durchstanzbewehrungsreihe erforderliche Bewehrungsmenge nicht eingebaut
werden konnte. – Nach DIN 1045-1 ist nahezu die gesamte Querkraft in der ersten Rei-
he „hochzuhängen“ (Abschnitt 2.3.2). – Aus diesem Grund wurde in Anlehnung an die
Zulassungen für Doppelkopfanker (z. B. [165]) die Durchstanzbewehrung so bemessen,
dass die gesamte einwirkende Querkraft ohne Berücksichtigung eines Betontraganteils
von den ersten beiden Bewehrungsreihen aufgenommen werden kann. Die so ermittelte
Bewehrung wurde bei den Versuchen DF16 bis DF18 gleichmäßig auf die ersten bei-
den Bewehrungsreihen verteilt. Die gemessenen Dehnungen der Durchstanzbewehrung
lassen trotz der zu DIN 1045-1 abweichenden Bemessung vermuten, dass die Versuchs-
körper auf dem Niveau der Maximaltragfähigkeit versagten. In Bild 7.4 sind für den
Versuch DF16, der mit Vtest = 3680kN die höchste Bruchlast erreichte, die gemessenen
Bügeldehnungen und eine Fotografie des Sägeschnitts dargestellt. Die Bügelbewehrung
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Tabelle 7.1: Versuche zur Maximaltragfähigkeit von Fundamenten
Ver-
such
DIN 1045-1 Eurocode 2 Vorschlag
b c d fc,cyl ρl Vtest V f lexVtest Vmax VtestVmax Vmax VtestVmax Vmax VtestVmax
(–) (m) (m) (m) (MPa) (%) (MN) (–) (MN) (–) (MN) (–) (MN) (–)
DF3a 0,90 0,15 0,15 30,7 1,03 1,197 1,38 0,742 1,61 0,662 1,81 0,875 1,37
DF9a 1,20 0,20 0,25 20,8 0,87 2,784 1,60 1,652 1,69 0,967 2,88 1,705 1,63
DF16 1,20 0,20 0,40 20,0 0,86 3,680 2,59 5,597 0,66 1,460 2,52 3,139 1,17
DF17 1,40 0,20 0,40 20,8 0,85 3,619 2,46 4,112 0,88 1,517 2,39 3,135 1,15
DF18 1,80 0,20 0,40 21,7 0,84 3,361 2,41 3,206 1,05 1,579 2,13 3,169 1,06
S-1 S 1,50 0,30 0,29 28,1 0,72 3,532 0,97 2,476 1,43 2,377 1,49 2,686 1,32
xm 1,22 xm 2,20 xm 1,28
V 0,34 V 0,23 V 0,16
aauf Sand aufgelagert; b: Fundamentabmessungen; c: Stützenabmessungen der quadratischen Stütze; fc,cyl : am Versuchs-
tag gemessene Zylinderdruckfestigkeit des Betons; ρl : Längsbewehrungsgrad; Vtest : Bruchlast; V f lex: Biegetragfähigkeit
nach Bruchlinientheorie; Vmax: maximale Durchstanztragfähigkeit; fck = fc,test −4MPa
erreichte an keiner Stelle die Streckgrenze, obwohl die DMS zum Teil direkt auf der
Höhe des Versagensrisses lagen. Nachfolgend wird deshalb davon ausgegangen, dass
die Versuche DF16 bis DF18 auf dem Niveau der Maximaltragfähigkeit versagten.
Der Vergleich der rechnerischen Tragfähigkeiten nach DIN 1045-1 mit den zur Ver-
fügung stehenden Maximaltragfähigkeitsversuchen in Tabelle 7.1 zeigt, dass die deut-
sche Norm die Tragfähigkeit der gedrungenen Fundamente DF16 und DF17 mit einem
a/d-Verhältnis von 1,25 bzw. 1,50 überschätzt. Insgesamt ergibt sich ein Mittelwert von
xm = 1,22 und ein relativ großer Variationskoeffizient von V = 0,34. Da sich für zwei von
sechs Versuchen eine Sicherheit von deutlich unter 1,0 ergibt und der Bemessungsansatz
außerdem eine sehr große Streuung aufweist, erscheint für Fundamente eine Überarbei-
tung der Gleichung für die Maximaltragfähigkeit erforderlich.
Der Vergleich der Versuchsbruchlasten mit der Maximaltragfähigkeit nach Eurocode 2
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Bild 7.4: Gemessene Bügeldehnungen bei Versuchskörper DF16
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ergibt einen sehr großen Mittelwert von xm = 2,20 und einen Variationskoeffizienten von
V = 0,23. Die Verwendung der Druckstrebentragfähigkeit eines querkraftbewehrten Bal-
kens scheint somit nicht zur Bestimmung der Maximaltragfähigkeit eines durchstanzbe-
wehrten Fundaments geeignet. Die Auswertung von Deckenausschnittsversuchen lässt
eindeutig erkennen, dass nicht ein Versagen der schrägen Betondruckstrebe, sondern
die Tragfähigkeit der Betondruckzone am Stützenanschnitt maßgebend ist. Infolge der
geringen Druckzonenhöhe am Stützenanschnitt und der unvollständigen Umschnürung
durch die Durchstanzbewehrung in diesem Bereich tritt vor Erreichen der maximalen
Druckstrebentragfähigkeit das Versagen durch ein Abplatzen der Betondeckung ein [81].
Bedingt durch die bei Fundamenten üblichen, niedrigen Betondruckfestigkeitsklassen
und des oftmals im Vergleich zur statischen Nutzhöhe kleinen Stützenumfangs wird der
Nachweis der Maximaltragfähigkeit häufig auch für Fundamente ohne Durchstanzbe-
wehrung maßgebend. Rechnerisch kann dann die Tragfähigkeit durch die Anordnung
einer Durchstanzbewehrung nicht weiter gesteigert werden. Dies steht jedoch im deut-
lichen Widerspruch zu den verfügbaren Versuchsergebnissen (vgl. z. B. Abschnitt 4
oder [45, 159]).
Nachfolgend wird ein neuer Ansatz zur Berechnung der Maximaltragfähigkeit von
Fundamenten abgeleitet. Wie in DIN 1045-1 wird die Maximaltragfähigkeit als ein
Vielfaches der Tragfähigkeit ohne Durchstanzbewehrung angegeben. Damit der Ein-
fluss der Schubschlankheit a/d und die davon abhängige unterschiedliche Neigung des
Versagensrisses bei der Ermittlung der Maximaltragfähigkeit Berücksichtigung finden,
wird die Tragfähigkeit ohne Durchstanzbewehrung mit der für das NAD entwickel-
ten Gleichung (6.17) berechnet. Die Nachrechnung der Maximaltragfähigkeitsversuche
ergibt die in Bild 7.5 über der Schubschlankheit a/d aufgetragenen Verhältniswerte
Vtest/VRu,c,NAD. Während dieses Verhältnis bei den gleichförmig belasteten Versuchen
mit Bügeln zwischen 1,48 und 1,64 variiert, ergeben sich für die auf Sand gebetteten
Versuche und den Versuch mit Schrägstäben S-1 S größere Werte zwischen 1,84 und
2,29. Solange keine weiteren Versuche vorliegen, wird empfohlen die Maximaltragfä-
higkeit von Fundamenten als 1,4-fachen Wert der Tragfähigkeit ohne Durchstanzbeweh-
rung VRd,c nach Gleichung (6.17) zu definieren:
VRd,max = 1,4VRd,c (7.1)
In Tabelle 7.1 werden die mit Gleichung (7.1) ermittelten Tragfähigkeiten mit den ver-
fügbaren Maximaltragfähigkeitsversuchen verglichen. Es ergibt sich ein Mittelwert von
xm = 1,28 bei einem relativ geringem Variationskoeffizienten von V = 0,16. Die Spanne
der berechneten Sicherheiten reicht von 1,06 bis 1,63, so dass alle Werte größer als Eins
sind. Zur Berücksichtigung der besseren Verankerungsqualität von bestimmten Durch-
stanzbewehrungsarten (z. B. Doppelkopfanker oder Dübelleisten) kann der Vorfaktor
von 1,4 eventuell durch einen höheren Wert ersetzt werden. Diese Vermutung ist jedoch
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durch Versuche zu überprüfen, da die Verankerungsqualität von Bügeln (bei Ausführung
nach DIN 1045-1) in den meist dickeren Fundamentplatten (d ≥ 400mm) im Gegensatz
zu den dünneren Flachdecken (d ≤ 300mm) nicht wesentlich schlechter als die anderer
Durchstanzbewehrungsformen sein dürfte.
7.2.2 Durchstanzen innerhalb des durchstanzbewehrten Bereichs
In Tabelle 7.2 werden die rechnerischen Durchstanztragfähigkeiten nach DIN 1045-1
und Eurocode 2 mit Versuchen verglichen, die innerhalb des durchstanzbewehrten Be-
reichs versagten. Die Fundamentsohle der Versuche von DIETERLE/ROSTÁSY wurde
während des Versuchs durch mehrere Pressen nahezu gleichmäßig belastet, wohingegen
die Versuche von HALLGREN ET AL . und FALKNER/TEUTSCH/TIMM linienförmig
aufgelagert waren. Die Schubschlankheit a/d wurde bei diesen Versuchen als Quotient
aus dem Abstand vom Stützenrand bis zur Auflagerlinie und der statischen Nutzhöhe be-
rechnet (vgl. Bild C.2 a, Anhang). Die Versuchskörper von HALLGREN ET AL . waren
so gedrungen, dass der Abstand a kleiner als die statische Nutzhöhe d war. Eine Berech-
nung nach DIN 1045-1 war dadurch nicht möglich, da der kritische Rundschnitt im Ab-
stand 1,0d vom Stützenanschnitt außerhalb der Auflagerlinien lag. Für die Berechnung
der Tragfähigkeit innerhalb des durchstanzbewehrten Bereichs wurden bei den gleich-
mäßig belasteten Fundamenten, wie bereits oben erläutert, die Pressungen innerhalb des
kritischen Rundschnitts im Abstand 1,0d vom Stützenanschnitt von der einwirkenden
Querkraft abgezogen. Für die zur Verfügung stehenden Versuche ermittelt DIN 1045-1
sehr konservative Tragfähigkeiten innerhalb des durchstanzbewehrten Bereichs VRd,sy,
die außer bei einem Versuch kleiner als die Tragfähigkeiten ohne Durchstanzbeweh-
rung VRd,ct sind (Tabelle 7.2). Dies steht jedoch im Widerspruch zu den Beobachtungen
von FALKNER/TEUTSCH/TIMM, die durch die Anordnung der Durchstanzbewehrung
Traglaststeigerungen zwischen 17 % und 22 % im Vergleich zu einem identischen Ver-
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suchskörper ohne Durchstanzbewehrung erreichten [54, 159]. Das Vorgehen nahezu die
gesamte einwirkende Querkraft in der ersten Durchstanzbewehrungsreihe „hochzuhän-
gen“ erscheint für Fundamente zu konservativ. Zumal sich die für die erste Bewehrungs-
reihe ermittelte Bewehrung oftmals nur schwer oder gar nicht einbauen lässt.
Bei der Berechnung nach Eurocode 2 ist der Abstand des kritischen Rundschnitts ucrit
vom Stützenanschnitt acrit iterativ zu bestimmen. Bei den Versuchskörpern ohne gleich-
mäßige Pressung lässt sich jedoch kein Minimum für den Durchstanzwiderstand finden.
Da sich in den Versuchen der Versagensriss nahezu direkt zwischen Stützenanschnitt
und Auflagerlinie ausbildete, wurde für acrit der Abstand zwischen Stützenanschnitt und
Auflagerlinie gewählt. Für die Ermittlung der Tragfähigkeit innerhalb des durchstanzbe-
wehrten Bereichs wurde der Betontraganteil analog zu einer Bemessung bei Flachde-
cken angesetzt, d. h. der Nachweis wurde für einen fiktiven Rundschnitt im Abstand 2d
geführt. Die Pressungen wurden allerdings nur innerhalb des vorher für die Überprüfung
der Tragfähigkeit ohne Durchstanzbewehrung iterativ ermittelten Rundschnitts ucrit von
der einwirkenden Querkraft abgezogen. Bei einer Berechnung nach Eurocode 2 ergeben
sich relativ große Tragfähigkeiten innerhalb des durchstanzbewehrten Bereichs, was auf
den großen Betontraganteil in Verbindung mit einem Fachwerk mit unter 33° geneigten
Druckstreben zurückzuführen ist. Vernachlässigt man die Versuche von HALLGREN ET
AL ., die eine Schubschlankheit a/d von nur etwa 0,75 aufwiesen, ergeben sich für die
Berechnung nach den europäischen Regelungen zu niedrige Sicherheiten zwischen 0,51
und 0,77. Dabei wurde allerdings auf eine Auswertung des Maximaltragfähigkeitsnach-
weises verzichtet, der für die Bemessung maßgebend gewesen wäre (Abschnitt 7.1.3).
Zur Sicherstellung der Tragfähigkeit innerhalb des durchstanzbewehrten Bereichs ist
in Anlehnung an die Zulassungen für Doppelkopfanker [165] die gesamte einwirkende
Querkraft von den ersten beiden Bewehrungsreihen aufzunehmen. Dabei sollte kein Be-
tontraganteil angesetzt werden. Aufgrund der bei Fundamenten steileren Neigung des
Versagensrisses, sollten die ersten beiden Reihen allerdings in einem Bereich mit einem
Abstand von nicht mehr als 0,8d vom Stützenanschnitt angeordnet werden. Es ergibt
sich – bei Annahme einer gleichmäßig verteilten Bodenpressung – somit folgende Glei-
chung für die Tragfähigkeit innerhalb der durchstanzbewehrten Zone:
VRd,s =
fywd,e f Asw,0,8d
1−Acrit/A (7.2)
Hierbei sind fywd,e f = 350+ 0,25d ≤ fywd der wirksame Bemessungswert der Stahl-
spannung der Durchstanzbewehrung (wegen des Verzichts auf einen Betontraganteil
konnte der Wert im Vergleich zu Eurocode 2 empirisch angepasst werden); Asw,0,8d die
Querschnittsfläche der Durchstanzbewehrung innerhalb eines Bereiches von 0,8d vom
Stützenanschnitt; Acrit die Fläche innerhalb des kritischen Rundschnitts im iterativ zu
bestimmenden Abstand acrit und A die Grundrissfläche des Einzelfundaments.
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Werden Schrägstäbe als Durchstanzbewehrung verwendet, kann bei ausreichend klei-
nem Stabdurchmesser (∅≤ 0,08d, [84]) davon ausgegangen werden, dass die Veranke-
rungsqualität ausreicht, um die Schrägstäbe bis zur Streckgrenze ausnutzen zu können.
Ein weiterer Vorteil ist, dass die Schrägstäbe den Durchstanzriss unabhängig von sei-
ner Neigung schneiden und somit eine Einschnürung der Druckzone durch Biegerisse
verzögern. In Anlehnung an Heft 525 [42] darf deshalb die effektive Querschnittsfläche
mit einem Faktor von 1,3 erhöht werden, so dass sich bei Anordnung von Schrägstäben
folgende Gleichung – bei Annahme einer gleichmäßig verteilten Bodenpressung – für
die Tragfähigkeit innerhalb des durchstanzbewehrten Bereichs ergibt:
VRd,s =
1,3 fywd Asw,Schra¨g
1−Acrit/A (7.3)
Hierbei sind Asw,Schra¨g die Querschnittsfläche der Schrägstäbe und fywd die Bemessungs-
streckgrenze der Durchstanzbewehrung. Bei Bodenplatten oder großen und schlanken
Einzelfundamenten können zur Einhaltung des Durchstanznachweises außerhalb der
durchstanzbewehrten Zone mehr als zwei Durchstanzbewehrungsreihen notwendig wer-
den. Der in diesen zusätzlichen Reihen erforderliche Bewehrungsquerschnitt kann mit
der Bemessungsgleichung zur Ermittlung der Tragfähigkeit innerhalb des durchstanzbe-
wehrten Bereiches nach Eurocode 2 (Gleichung (2.20)) bestimmt werden. Dabei ist ein
fiktiver Rundschnitt im Abstand 2d vom Stützenanschnitt zu verwenden. Die einwirken-
de Querkraft darf allerdings nur um die resultierenden Bodenpressungen innerhalb des
mit Gleichung (6.17) iterativ zu ermittelnden Rundschnitts ucrit reduziert werden.
In Tabelle 7.2 wird der neue Bemessungsvorschlag für die verfügbaren Versuchen aus-
gewertet. Im Vergleich zu DIN 1045-1 ist die Anzahl der Versuche, bei denen die Trag-
fähigkeit ohne Durchstanzbewehrung größer als die Tragfähigkeit innerhalb der durch-
stanzbewehrten Zone ist, deutlich reduziert. Dieser Effekt tritt nur noch bei den Ver-
suchen S-1 L und HS-1, die einen sehr niedrigen Schubdeckungsgrad aufwiesen, und
bei drei Versuchen mit größeren Abständen zwischen den Durchstanzbewehrungsreihen
(Ti-2B, Ti-2C und Ti-2D) auf. Die mit Schrägstäben versehenen Versuche von HALL-
GREN ET AL . weisen sehr hohe Sicherheiten von etwa 2,5 auf. Das ist wahrscheinlich
nicht auf die Schrägstäbe, sondern auf die sehr kleine Schubschlankheit a/d zurückzu-
führen. Vernachlässigt man diese Versuche, ermittelt der neue Bemessungsvorschlag für
die fünf Versuche einen Mittelwert von xm = 1,39 bei einem Variationskoeffizienten von
V = 0,09. Die berechneten Sicherheiten liegen dabei zwischen 1,29 und 1,60.
7.2.3 Versagen außerhalb des durchstanzbewehrten Bereichs
Der Durchstanznachweis außerhalb des durchstanzbewehrten Bereiches kann analog zu
Eurocode 2 geführt werden (Gleichung (2.21)). Dabei darf aus Gleichgewichtsgründen
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die resultierende Bodenpressung innerhalb des äußeren Rundschnitts im Abstand 1,5d
von der äußersten Bewehrungsreihe von der einwirkenden Querkraft abgezogen werden.
Es ergeben sich somit sehr große Abzugswerte, so dass der Nachweis bei Anordnung der
erforderlichen zwei Bewehrungsreihen meist eingehalten wird. Bei Einzelfundamenten
liegt der äußere Rundschnitt zudem sehr oft außerhalb der Fundamentabmessungen, so
dass der Durchstanznachweis außerhalb des durchstanzbewehrten Bereiches nicht ge-
führt werden muss.
7.2.4 Überprüfung des Bemessungsansatzes für alle Versagensart
Zur Überprüfung der Güte des oben beschriebenen Bemessungsansatzes werden die 18
verfügbaren Durchstanzversuche mit Durchstanzbewehrung unabhängig von der im Ver-
such beobachteten Versagensart nachgerechnet. Bild 7.6 kann entnommen werden, dass
der eigene Ansatz die Einflussgrößen im Wesentlichen richtig erfasst und eine Verbesse-
rung im Vergleich zu den Gleichungen der Bemessungsnormen darstellt. Vernachlässigt
man die Versuche von HALLGREN ET AL ., die eine Schubschlankheit a/d von nur
etwa 0,75 aufweisen, ergibt sich für die angepassten Gleichungen bei Annahme einer
Normalverteilung ein Mittelwert von xm = 1,32. Trotz der großen Ausführungsband-
breite der Versuche, ist die Streuung mit einem Variationskoeffizienten von V = 0,13
relativ gering. Die Sicherheiten variieren zwischen 1,04 und 1,63 (ohne die Versuche
von HALLGREN ET AL .).
7.2.5 Konstruktive Durchbildung
Es gelten im Wesentlichen die Regelungen zur konstruktiven Durchbildung des Euroco-
de 2 bzw. des Nationalen Anhangs für Deutschland (NAD). Aufgrund des im Vergleich
zu Flachdecken steileren Durchstanzkegels sind jedoch die radialen Maximalabstände
der Durchstanzbewehrung zu verringern. Der Abstand der ersten Bewehrungsreihe vom
Stützenanschnitt sollte nicht mehr als 0,3d betragen und die radialen Abstände der ersten
beiden Bewehrungsreihen sind auf 0,5d zu begrenzen. Der Verlegebereich von Schräg-
stäben ist auf einen Abstand von 1,0d vom Stützenanschnitt zu begrenzen, um sicherzu-
stellen, dass die Schrägstäbe den Versagensriss schneiden.
Die konstruktive Durchbildung der Durchstanzbewehrung der Versuche DF9 und DF16
bis DF18 entsprach diesen Angaben. Da keine geeigneten Versuche zur Überprüfung
der konstruktiven Regelungen zur Verfügung stehen, wurden zwei FE-Parameterstudien
ausgehend von den Versuchen DF16 bis DF18 durchgeführt. Bei der ersten Parameter-
studie wurde der Abstand der ersten Durchstanzbewehrungsreihe vom Stützenanschnitt
s0 zwischen 0,2d und 0,5d variiert. Alle anderen Parameter entsprachen der Versuchs-
anordnung. In Bild 7.7 sind die mit der FE-Methode ermittelten Bruchlasten in Ab-
hängigkeit des bezogenen Abstands der ersten Bewehrungsreihe vom Stützenanschnitt
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Forscher Anzahl x V
Dieterle,Rostásy 4 1,24 0,07
Hallgren et al. 2 2,48 0,02
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Bild 7.6: Vergleich der Bruchlasten von Durchstanzversuchen an Fundamenten mit
Durchstanzbewehrung und den Regelungen des Neuvorschlags
s0/d dargestellt. In den FE-Berechnungen konnte die Traglast durch eine Reduktion des
Abstands der ersten Bügelreihe vom Stützenanschnitt auf s0 = 0,2d um 10 % bis 14 %
gesteigert werden. Eine Vergrößerung des Abstands s0 auf 0,5d führte dagegen nur zu
einer Abnahme der Traglasten um etwa 5 %.
Mit den Berechnungen der zweiten Parameterstudie sollte untersucht werden, ob die
zweite Durchstanzbewehrungsreihe auch in einem größeren Abstand als 0,5d von der
ersten Reihe angeordnet werden kann und somit der Bereich, in dem die Querkraft
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Bild 7.7: FE-Parameterstudie zur Ermittlung des Einflusses des Abstands vom Stützen-
anschnitt s0 (a) und zum Einfluss des radialen Bügelabstands s (b)
„hochzuhängen“ ist, eventuell auf 1,0d wie bei Doppelkopfankern vergrößert werden
darf. Der Abstand zwischen der ersten und zweiten Bewehrungsreihe wurde zwischen
0,3d und 0,7d variiert. Die in den numerischen Simulationen ermittelten Traglasten sind
für alle untersuchten radialen Abstände zwischen der ersten und zweiten Bügelreihe na-
hezu gleich.
Die Ergebnisse der FE-Parameterstudien weisen darauf hin, dass die Traglast durch ei-
ne Verringerung des Abstands der ersten Bügelreihe vom Stützenanschnitt s0 gesteigert
werden kann. Eine Vergrößerung des radialen Abstand zwischen der ersten und zweiten
Bewehrungsreihe führt dagegen zu keiner signifikanten Verringerung der Durchstanz-
last, so dass die Zone, innerhalb der die Querkraft durch Bewehrung aufzunehmen ist,
nach den FE-Berechnungen auf 1,0d vergrößert werden könnte. Diese Tendenzen haben
sich für alle drei untersuchten a/d-Verhältnisse ergeben. Die Schlussfolgerungen sind
allerdings noch durch Versuche zu belegen. Die FE-Berechnungen bestätigen jedoch
die Vermutung, dass der Abstand der ersten Bügelreihe bei Fundamenten im Vergleich
zu Flachdecken deutlich zu reduzieren ist. Solange keine experimentelle Überprüfung
erfolgt ist, sollten die vorgeschlagenen Maximalabstände (s0 ≤ 0,3d und s ≤ 0,5d) bei-
behalten werden.
7.2.6 Zusammenstellung des Bemessungsansatzes
Der vorgestellte Bemessungsansatz ist an das Bemessungskonzept von Eurocode 2 an-
gepasst. Wegen der besseren Übersichtlichkeit werden in diesem Abschnitt alle Bezeich-
nungen wiederholt. Die resultierende Bodenpressung innerhalb des iterativ ermittelten,
kritischen Rundschnitts ucrit bzw. des äußeren Rundschnitts uout im Abstand 1,5d von
der äußersten Bewehrungsreihe darf vollständig von der einwirkenden Querkraft abge-
zogen werden. Der Bemessungswert der resultierenden Spannung entlang des kritischen
Rundschnitts ergibt sich somit für eine zentrische Belastung zu:
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vEd =
VEd,red
ud =
VEd −∆VEd
ud (7.4)
Hierbei sind VEd die einwirkende Querkraft, ∆VEd = σbAcrit die resultierende Boden-
pressung innerhalb des betrachteten Rundschnitts abzüglich des Eigengewichts des Fun-
daments (mit σb als mittlere Bodenpressung innerhalb des betrachteten Rundschnitts)
und u der Umfang des betrachteten Rundschnitts. Bei Einzelfundamenten mit der Grund-
rissfläche A kann bei Annahme einer gleichmäßigen Pressungsverteilung folgende Glei-
chung für VEd,red angegeben werden:
VEd,red =VEd (1−Acrit/A) (7.5)
Hierbei ist Acrit die Fläche innerhalb des kritischen Rundschnitts im Abstand acrit bzw.
innerhalb des äußeren Rundschnitts im Abstand 1,5d von der äußersten Bewehrungs-
reihe. Der Bemessungswert der längs des kritischen Rundschnitts im Abstand acrit auf-
nehmbaren Spannung kann für Einzelfundamente und Bodenplatten mit folgender Glei-
chung bestimmt werden:
vRd,c =CRd,c k(100ρl fck)1/3 2d
acrit
mit CRd,c =
0,12
γc
(a/d)0,4 ≤ 0,20 (7.6)
Hierbei sind d die statische Nutzhöhe; acrit ≤ 2d der iterativ zu ermittelnde Abstand
vom Rand der Lasteinleitungsfläche zum kritischen Rundschnitt; ucrit der Umfang des
kritischen Rundschnitts im Abstand acrit von der Lasteinleitungsfläche; a bei Einzelfun-
damenten der Abstand vom Rand der Lasteinleitungsfläche bis zum Rand des Funda-
ments und bei Bodenplatten der Abstand vom Rand der Lasteinleitungsfläche bis zum
radialen Momentennullpunkt (Bild 7.8 a); k = 1+√200/d ≤ 2,0 der Maßstabsfaktor
der statischen Nutzhöhe (d in mm); fck die charakteristische Zylinderdruckfestigkeit des
Betons und ρl der Bewehrungsgrad im Bereich der Stützenbreite zuzüglich eines Plat-
tenbereiches bis maximal 3d je Seite.
Der Abstand des kritischen Rundschnitts acrit ist so zu ermitteln, dass die aufnehmbare
Querkraft VRd,c minimal wird. Die Iteration kann nur dann ein Minimum finden, wenn
eine Bodenpressung angesetzt wird. Wenn bei der Bemessung von Bodenplatten oder
von Einzelfundamenten die Bodenpressung vorab gewählt wird, ist stets zu überprüfen,
ob die in der Rechnung angesetzte Bodenpressung mit der einwirkenden Querkraft im
Gleichgewicht steht.
Wenn vEd ≥ vRd,c kann die Tragfähigkeit durch die Anordnung einer Durchstanzbeweh-
rung erhöht werden. Die Maximaltragfähigkeit ist dabei als Vielfaches der Tragfähigkeit
ohne Durchstanzbewehrung vRd,c nach Gleichung (7.6) definiert:
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Bild 7.8: (a) Bestimmung der Schubschlankheit bei Einzelfundamenten sowie Boden-
platten und (b) konstruktive Durchbildung der Durchstanzbewehrung
vRd,max = 1,4vRd,c (7.7)
Die in mindestens zwei Reihen innerhalb eines Bereiches im Abstand von 0,8d vom
Stützenanschnitt anzuordnende Durchstanzbewehrungsmenge, kann mit folgender Glei-
chung ermittelt werden:
vRd,s =
Asw,0,8d fywd,e f
ucrit d
(7.8)
Hierbei sind Asw,0,8d die Querschnittsfläche der Durchstanzbewehrung innerhalb eines
Bereiches von 0,8d vom Stützenanschnitt; fywd,e f = 350+ 0,25d ≤ fywd der wirksame
Bemessungswert der Stahlspannung der Durchstanzbewehrung; ucrit der Umfang des
kritischen Rundschnitts im Abstand acrit (vorher mit Gleichung (7.6) iterativ zu bestim-
men).
Bei Bodenplatten oder sehr großen und schlanken Einzelfundamenten können zur Ein-
haltung des Durchstanznachweises außerhalb der durchstanzbewehrten Zone mehr als
zwei Durchstanzbewehrungsreihen notwendig werden (vgl. Abschnitt 7.2.3). Der in
diesen zusätzlichen Reihen erforderliche Bewehrungsquerschnitt kann vereinfacht er-
mittelt werden, indem 33 % der einwirkenden Querkraft „hochgehängt“ werden. Die
Bodenpressung innerhalb der äußeren Bewehrungsreihe darf dabei vollständig von der
einwirkenden Querkraft abgezogen werden. Die Tragfähigkeit längs der betrachteten,
zusätzlichen Bewehrungsreihe ergibt sich zu:
vRd,s = 3
Asw fywd,e f
ui d
(7.9)
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Hierbei sind Asw die in einem Rundschnitt vorhandene Durchstanzbewehrungsmenge
und ui der Umfang der betrachteten Durchstanzbewehrungsreihe.
Wenn Schrägstäbe als Durchstanzbewehrung angeordnet werden sollen, kann die Trag-
fähigkeit innerhalb des durchstanzbewehrten Bereichs wie folgt bestimmt werden:
vRd,s =
1,3Asw,Schra¨g fywd
ucrit d
(7.10)
Hierbei sind Asw,Schra¨g die Querschnittsfläche der Schrägstäbe und fywd der Bemes-
sungswert der Streckgrenze der Durchstanzbewehrung (wegen der besseren Endveran-
kerung ist keine Abminderung notwendig).
Die Tragfähigkeit außerhalb des durchstanzbewehrten Bereichs ist längs eines äußeren
Rundschnitts im Abstand 1,5d von der äußersten Durchstanzbewehrungsreihe nachzu-
weisen:
vRd,c,out =
0,18
γc
k (100ρl fck)1/3 (7.11)
Dabei darf die resultierende Bodenpressung innerhalb des kritischen Rundschnitts von
der einwirkenden Querkraft abgezogen werden.
Exzentrisch belastete Einzelfundamente und Bodenplatten können mit dem in Ab-
schnitt 6.3.2 beschriebenen Sektormodell berechnet werden. Die zulässigen Spannungen
sind mit den hier zusammengestellten Gleichungen zu berechnen.
Für die konstruktive Durchbildung gelten die Regelungen in Eurocode 2 einschließlich
des Nationalen Anhangs (NAD). Es sind jedoch die Maximalabstände der Durchstanz-
bewehrungsreihen im Vergleich zu Flachdecken zu verringern (Bild 7.8 b). Der Abstand
der ersten Bewehrungsreihe vom Stützenanschnitt ist auf 0,3d und die radialen Abstände
der Durchstanzbewehrungsreihen untereinander sind auf 0,5d zu begrenzen. Der Verle-
gebereich von Schrägstäben ist auf einen Abstand von 1,0d vom Stützenanschnitt zu
begrenzen.
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8 Zusammenfassung und Ausblick
Im Vergleich zu Flachdecken sind in den letzten Jahren nur wenige Versuche zum Durch-
stanzen von Fundamenten in der Literatur veröffentlicht worden. Obwohl die Versuche
gezeigt haben, dass sich das Tragverhalten von Flachdecken und Fundamenten unter-
scheidet, ist den normativen Bemessungskonzepten mit Ausnahme des neuen Euroco-
de 2 gemeinsam, dass sie bei der Ermittlung des Durchstanzwiderstands nicht zwischen
Flachdecken und Fundamenten unterscheiden. Es ergeben sich folgende Fragestellun-
gen:
− Welches Sicherheitsniveau erreichen unterschiedliche nationale und internationale
Normen für den Durchstanznachweis bei Fundamenten?
− Können für gedrungene Fundamente dieselben Gleichungen zur Ermittlung des
Durchstanzwiderstands verwendet werden wie bei biegeschlankeren Flachde-
cken?
− Welchen Einfluss besitzt die Schubschlankheit auf den Durchstanzwiderstand?
− Mit welchen Parametern kann die Neigung des Durchstanzkegels zutreffend be-
stimmt werden?
− Wie ist die Bodenpressung in einem Ingenieurmodell zum Durchstanzen von Fun-
damenten zu berücksichtigen?
− Wie effektiv ist eine Durchstanzbewehrung bei gedrungenen Fundamenten und
wie muss sie ausgebildet werden?
Zur Klärung der Frage nach dem Sicherheitsniveau wurde in Kapitel 3 ein Überblick
über die Methoden der Zuverlässigkeitstheorie gegeben. Anhand einer Parameterstu-
die konnte nachgewiesen werden, dass für eine Überprüfung des Zuverlässigkeitsnive-
aus der Durchstanzgleichung nach DIN 1045-1 für Fundamente eine Berechnung nach
der Zuverlässigkeitstheorie I. Ordnung ausreichend ist. Die vereinfachte, nicht-iterative
Berechnung nach Anhang D des Eurocode sollte dagegen nicht verwendet werden, da
sie aufgrund der mangelnden Invarianz gegen die mathematische Formulierung und der
Nichtberücksichtigung der Verteilungsart falsche Ergebnisse ermitteln kann.
Anschließend wurden die verschiedenen probabilistischen Berechnungsverfahren ver-
wendet, um in Parameterstudien das Sicherheitsniveau der Bemessungsgleichungen in
DIN 1045-1 für Fundamente ohne Durchstanzbewehrung zu berechnen. Die verschie-
denen probabilistischen Verfahren wurden anhand der Ergebnisse der Parameterstudien
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verglichen und kritisch bewertet. Die gewonnenen Erkenntnisse wurden später genutzt,
um die Zuverlässigkeit ausgewählter normativer Regelungen und des eigenen Bemes-
sungsansatzes für Fundamente ohne Durchstanzbewehrung zu überprüfen.
Zur Klärung der anderen Fragestellungen wurden 22 Durchstanzversuche an Fundamen-
ten durchgeführt (Kapitel 4). Zehn Fundamente wurden in Zusammenarbeit mit dem In-
stitut für Grundbau, Bodenmechanik, Felsmechanik und Verkehrswasserbau (GiB) der
RWTH Aachen unter wirklichkeitsnahen Randbedingungen auf Sand gebettet. Bei den
restlichen zwölf Versuchskörpern wurde eine gleichmäßige Bodenpressung durch hy-
draulische Pressen simuliert. Die Versuche zeigen, dass die Neigung des Versagens-
risses hauptsächlich von der Schubschlankheit a/d beeinflusst wird und zwischen 45°
bei gedrungenen und 35° bei schlanken Fundamenten variiert. Der Durchstanzwider-
stand wird ebenfalls durch das a/d-Verhältnis beeinflusst und nimmt mit zunehmender
Schubschlankheit ab. Durch die Anordnung einer Durchstanzbewehrung lässt sich die
Tragfähigkeit erheblich steigern. Die Wirksamkeit der Durchstanzbewehrung ist bei ge-
drungenen Fundamenten jedoch geringer als bei schlanken.
Das Tragverhalten von Fundamenten wird in hohem Maße von der sich einstellenden
Verteilung der Sohlnormalspannungen beeinflusst. Dies wird beim Durchstanznachweis
berücksichtigt, indem die Bodenreaktionskraft unterhalb des Durchstanzkegels von der
einwirkenden Querkraft abgezogen werden darf. Im Allgemeinen wird dabei eine gleich-
mäßige Verteilung der Sohlspannungen angenommen. Nach ULKE ist bei schlanken
Einzelfundamenten (a/d ≥ 2) der Effekt einer Spannungsumlagerung gering [161]. Für
diese Fundamente stellt die Annahme einer konstanten Sohlnormalspannungsverteilung
eine zutreffende Vereinfachung dar. Bei gedrungenen Einzelfundamenten (a/d < 2) er-
gibt sich eine größere Spannungskonzentration im Bereich des Durchstanzkegels, so
dass die Annahme einer konstanten Sohlspannungsverteilung auf der sicheren Seite
liegt.
Die Nachrechnungen der eigenen Durchstanzversuche mit und ohne Durchstanzbeweh-
rung zeigten, dass sich mit dem nichtlinearen FE-Programm ABAQUS die Bruchlasten
relativ genau ermitteln lassen. Da auch der Vergleich mit den gemessen Verformungen
und Dehnungen eine gute Übereinstimmung ergab, kann davon ausgegangen werden,
dass das verwendete Programmsystem das Tragverhalten und den Lastabtrag zutref-
fend abbildet. In einer FE-Parameterstudie wurde der Einfluss der Schubschlankheit,
der Betonfestigkeit, des Biegebewehrungsgrades, des Maßstabseffektes und des bezoge-
nen Stützenumfangs auf das Tragverhalten von Fundamenten ohne Durchstanzbeweh-
rung untersucht. Dabei konnten zwei Versagensmechanismen beobachtet werden. Das
Tragverhalten von gedrungenen Fundamenten (a/d < 1,5) kann durch eine Schar von
Druckkegelschalen beschrieben werden. Der Durchstanzkegel im Versagenszustand ent-
steht dann in erster Linie durch ein Spalten der Druckkegelschalen. Schlankere Funda-
mente (a/d ≥ 1,5) versagen dagegen, wenn die Druckzone am Stützenanschnitt ihre
Tragfähigkeit infolge der Beanspruchung durch den tangentialen Biegedruck und die
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vertikale Querkraft erreicht. In Kapitel 7 wurden die konstruktiven Abstandsregelungen
für Durchstanzbewehrung anhand von FE-Berechnungen überprüft. In den Berechnun-
gen konnte die Traglast durch eine Verringerung des Abstands der ersten Bügelreihe vom
Stützenanschnitt gesteigert werden. Eine Vergrößerung des radialen Abstands zwischen
der ersten und zweiten Bewehrungsreihe führt dagegen zu keiner deutlichen Verringe-
rung der Durchstanzlast.
Die für Fundamente ohne Durchstanzbewehrung erstellte Datenbank wurde in Kapitel 6
verwendet, um die Güte ausgewählter mechanischer Modelle und normativer Regelun-
gen durch Versuchsnachrechnungen zu überprüfen. Zusätzlich wurden die Sicherheits-
niveaus der DIN 1045-1 und des Eurocode 2 mit Verfahren der Zuverlässigkeitstheorie
genauer beurteilt. Bei einer Bemessung nach DIN 1045-1 ergeben sich für schlanke
Fundamente (a/d ≥ 2,0) Sicherheitsindices β oberhalb des nach Eurocode erforder-
lichen Mindestwertes von 3,8. Für gedrungene Fundamente (a/d < 2,0) ergeben sich
jedoch zu kleine Werte für β . Das mechanische Modell von ANDRÄ [21] wurde durch
die Einführung eines neuen Grenzwertes für die Betonstauchungen in tangentialer Rich-
tung, der ursprünglich für das Durchstanzmodell von BROMS [33] hergeleitet wurde,
modifiziert. Zusammen mit weiteren Anpassungen kann das Durchstanzmodell beim
Vergleich mit den Versuchen der Datenbank die wesentlichen Einflussfaktoren auf den
Durchstanzwiderstand bei geringer Streuung nahezu trendfrei erfassen.
Als Vorschlag für den Nationalen Anhang zu Eurocode 2 (NAD) wurde der empirische
Vorfaktor der Durchstanzgleichung für Fundamente in Abhängigkeit der Schubschlank-
heit a/d neu definiert. Eurocode 2 verwendet einen kritischen Rundschnitt, dessen Ab-
stand von der Lasteinleitungsfläche iterativ zu ermitteln ist. Die Iteration ermittelt in
Übereinstimmung mit den Versuchsbeobachtungen für gedrungene Fundamente steiler
und für schlankere Fundamente flacher geneigte Versagensrisse. Aus diesem Grund wur-
de der kritische Rundschnitt in Eurocode 2 für den NAD-Vorschlag beibehalten. Die
Versuchsnachrechnung weist für den neuen Ansatz eine deutlich reduzierte Streuung
auf. Das erforderliche Sicherheitsniveau wurde durch eine semiprobabilistische Berech-
nung nachgewiesen.
Die Bemessungsansätze nach DIN 1045-1 und Eurocode 2 für exzentrisch belastete Fun-
damente ergaben im Vergleich mit Versuchsergebnissen aus der Literatur keine befrie-
digende Übereinstimmung. Daher wurden zwei Bemessungsvorschläge für Fundamente
mit und ohne klaffende Fuge auf Basis des Sektormodells von BEUTEL [25] hergelei-
tet.
Die Bemessungsregeln für Fundamente mit Durchstanzbewehrung konnten anhand von
18 Versuchen bewertet werden. Da der Ansatz in Eurocode 2 für Fundamente weder die
Maximaltragfähigkeit noch die Tragfähigkeit innerhalb des durchstanzbewehrten Be-
reichs richtig ermittelt, wurde ein Neuvorschlag erarbeitet. Die Maximaltragfähigkeit
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wurde analog zu DIN 1045-1 als Vielfaches der Tragfähigkeit ohne Durchstanzbeweh-
rung definiert. DIN 1045-1 weist sehr große erforderliche Stahlquerschnitte für die erste
Durchstanzbewehrungsreihe aus, die nach den durchgeführten Versuchen überbemes-
sen ist. Es wurde deshalb eine neue Bemessungsgleichung für die Tragfähigkeit inner-
halb der durchstanzbewehrten Zone abgeleitet, die sich an die Zulassungen für Doppel-
kopfanker anlehnt. Der abschließende Vergleich mit den verfügbaren Versuchen zeigte,
dass der neue Ansatz bei geringer Streuung der Ergebnisse zu einer sicheren und wirt-
schaftlicheren Bemessung führt. Eine weitergehende probabilistische Überprüfung des
Ansatzes war nicht möglich, da die Modellunsicherheit aufgrund der unzureichenden
Versuchsanzahl nicht ausreichend genau ermittelt werden konnte.
Mit den neu entwickelten bzw. angepassten Bemessungsregeln zur Ermittlung des
Durchstanzwiderstands von Fundamenten mit und ohne Durchstanzbewehrung können
im Gegensatz zu den vorhandenen Bemessungsansätzen die Traglasten ausreichend ge-
nau bestimmen werden. Die neuen Modelle sind durch weitere theoretische und expe-
rimentelle Untersuchungen abzusichern und gegebenenfalls anzupassen. Es erscheint
vor allem notwendig, den Maßstabseffekt der statischen Nutzhöhe und den Einfluss der
Betonfestigkeit durch systematische Versuche genauer zu quantifizieren. Nach den nu-
merischen Simulationen führt bei gedrungenen Fundamenten die Erhöhung des Biege-
bewehrungsgrades über einen bestimmten Mindestwert hinaus (der deutlich geringer ist
als die nach Norm maximal zulässigen 2 %) zu keiner weiteren Steigerung des Durch-
stanzwiderstands. Diese Aussage sollte ebenfalls durch experimentelle Untersuchungen
abgesichert werden.
Die Eignung von probabilistischen Verfahren zur Überprüfung des Sicherheitsnive-
aus der Durchstanzgleichungen für Fundamente konnte grundsätzlich bestätigt werden.
Durch die Anwendung der Zuverlässigkeitstheorie zur Kalibrierung von Bemessungs-
gleichungen kann ein gleichmäßiges Sicherheitsniveau erzielt werden. Für Bemessungs-
ansätze mit geringer Streuung kann infolge der Ableitung von kleineren Teilsicherheits-
beiwerten zusätzlich eine wirtschaftlichere Bemessung erreicht werden. In der Zukunft
sollten deshalb zunächst das Sicherheitsniveau der gültigen Normengleichungen über-
prüft werden. Anschließend ist die Diskussion über das in Deutschland erwünschte Si-
cherheitsniveau zu führen und die Teilsicherheitsbeiwerte entsprechend anzupassen. Das
Sicherheitsniveau neu abgeleiteter Bemessungsformeln sollte dagegen schon jetzt mit
den Methoden der Zuverlässigkeitstheorie überprüft werden.
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A Ergänzende Informationen zum Kapitel
Zuverlässigkeitstheorie
A.1 Berücksichtigung stochastisch abhängiger Basisvariablen
Korrelierte Zufallsgrößen können durch eine geeignete Transformation in unkorrelierte
umgewandelt werden [58]. Diese Umwandlung ist besonders bei normalverteilten Zu-
fallsgrößen von Bedeutung. Bei einer Umwandlung von normalverteilten Zufallsgrößen
in unkorrelierte Größen gilt weiterhin, dass die Zufallsgrößen stochastisch unabhängig
voneinander werden. Eine solche Umwandlung ist durch die Rotation des Koordina-
tensystems zu erreichen. Im allgemeinen Fall bedeutet Unkorreliertheit nicht zwingend,
dass die Zufallsgrößen stochastisch unabhängig sind, denn es können nichtlineare Ab-
hängigkeiten vorliegen. Für zwei stochastisch unabhängige Zufallsgrößen gilt dagegen
immer, dass ihre Kovarianz gleich Null ist. Die Korrelationsstruktur der Komponenten
des Basisvariablenvektors X⃗ wird durch die symmetrische Kovarianzenmatrix beschrie-
ben:
ΣX = Cov(X) =
⎛⎜⎝Cov(X1,X1) Cov(X1,X2) . . . Cov(X1,Xn)... ... . . . ...
Cov(Xn,X1) Cov(Xn,X2) . . . Cov(Xn,Xn)
⎞⎟⎠ (A.1)
Hierbei sind die einzelnen Elemente Cov(Xi,X j) = σXi σX j ρXi j die Kovarianzen von je-
weils zwei Basisvariablen mit ρXi j als Korrelationskoeffizienten und σXi, σX j als Stan-
dardabweichungen. Die Komponenten eines normalverteilten Zufallsvektors sind dann
unkorreliert und damit stochastisch unabhängig, wenn alle Elemente Cov(Xi,X j) mit
i ∕= j gleich Null sind. Daraus ist abzuleiten, dass das Koordinatensystem so zu verdre-
hen ist, dass alle Cov(Xi,X j) für i ∕= j verschwinden. Die Drehung des Koordinatensys-
tems kann durch folgende Transformationsbeziehung beschrieben werden:
Yi =
n
∑
j=1
a ji X j (Vektorschreibweise: Y⃗ = AX⃗ ) (A.2)
Hierbei ist A = a ji die Transformationsmatrix, deren Komponenten a ji der Kosinus des
Winkels zwischen der x j- und der yi-Achse angeben. Für das neue Koordinatensystem
ist ebenfalls die Kovarianzmatrix ΣY = Cov(⃗Y ) zu bestimmen. Die Kosinus a ji, für die
alle Cov(Yi,Y j) mit i ∕= j verschwinden und für i= j einen Extremwert annehmen, lassen
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Bild A.1: Transformation der korrelierten Variablen X1, X2 zu unkorrelierten Variablen
Y1, Y2 (an den Achsen sind die Dichtefunktionen aufgetragen) (nach [58])
sich als Eigenvektor der Kovarianzmatrix ΣX = Cov(X⃗) bestimmen. Die Eigenwerte λi
der Kovarianzmatrix ΣX sind die Varianzen σ
2
Yi. Es gilt also:
λi = Cov(Yi,Yi) = σ2Yi (A.3)
und
ai =
⎛⎜⎝a1i...
ani
⎞⎟⎠ (A.4)
Hierbei sind λi die Eigenwerte der Kovarianzmatrix ΣX und a⃗i der zu λi gehörige Eigen-
vektor von Cov(X).
Der Zusammenhang ist anhand eines Beispiels in Bild A.1 für n = 2 geometrisch ver-
anschaulicht. Die Ellipse als Ort gleicher Wahrscheinlichkeit für Kombinationen von
x1 und x2 liegt schief im Koordinatensystem x. Aufgrund der Schiefe der Hauptachsen
der Ellipse lässt sich anschaulich erkennen, dass mit zunehmendem x1 auch die Wahr-
scheinlichkeit einer Zunahme von x2 größer wird. Der Korrelationskoeffizient ist somit
positiv. Das Koordinatensystem wird so gedreht, dass die Achsen parallel zu den Haupt-
achsen der Ellipse zu liegen kommen. Die Drehung erfolgt gemäß Gleichung (A.2). Da
die Matrix A = ai j orthogonal ist und somit gilt A−1 = AT , ergibt sich die Transformati-
onsvorschrift für die Rückdrehung von y nach x zu
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Xi =
n
∑
j=1
ai j ⋅Y j (Vektorschreibweise: X⃗ = AT Y⃗ ) (A.5)
Wie oben bereits angedeutet sind die beschriebenen Transformationen für die ersten
und zweiten Momente beliebiger Verteilungen exakt, allerdings bleibt der Verteilungstyp
korrelierter Basisvariablen im Allgemeinen nur bei Normalverteilung erhalten.
A.2 RACKWITZ-FIESSLER-Algorithmus
In diesem Abschnitt wird der von RACKWITZ/FIESSLER [58] entwickelte Algorithmus
kurz zusammengefasst. Dieser Algorithmus wurde auch in leicht modifizierter Form
für die in Abschnitt 3.8 vorgestellten Beispielberechnungen zu den Level II-Verfahren
verwendet. Er basiert wie die anderen in Kapitel 3.4 vorgestellten Verfahren auf dem
von HASOFER/LIND [78] formulierten Prinzip, dass der Abstand zwischen Grenzzu-
standsfunktion und Mittelwertvektor {m1,m2, . . . ,mn} (im Standardnormalraum: Koor-
dinatenursprung) ein Maß zur Ableitung von Wahrscheinlichkeitsaussagen ist [78]. Im
Standardnormalraum ist der Bemessungspunkt der Punkt auf der Grenzzustandsfunktion
mit dem kürzesten Abstand zum Koordinatenursprung. Aus diesem Abstand kann mit
dem Standardnormalverteilungsintegral näherungsweise die Versagenswahrscheinlich-
keit berechnet werden. Die erhaltene Schätzung ist jedoch nur dann zuverlässig, wenn
die Basisvariablen Xi voneinander unabhängig sind und von der Normalverteilung ab-
weichende Verteilungsfunktionen durch geeignete Transformationen normalverteilt oder
näherungsweise normalverteilt werden können. Zunächst sollen alle erforderlichen Be-
rechnungsschritte zusammengefasst werden:
1. Transformation der Verteilungen der Basisvariablen in Normalverteilungen (siehe
hierzu Abschnitt 3.4.5):
X ′i = h(Xi) (A.6)
2. Überführung des X⃗ ′-Vektors mit abhängigen Basisvariablen durch eine Orthogo-
naltransformation in einen neuen Y⃗ -Vektor mit unabhängigen Komponenten.
3. Transformierung der Komponenten des Y -Vektors in den Standardnormalraum:
Ui =
Yi−mi
σi
bzw. Ui =
X ′i −mi
σi
(A.7)
4. Formulierung der Grenzzustandsfunktion g(⃗x) im Standardnormalraum, d. h. g(⃗u).
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5. Ermittlung des minimalen lokalen Abstands zwischen Grenzzustandsfunktion und
Koordinatenursprung. Dies erfolgt im Allgemeinen durch iterative Bestimmung
des Vektors der Richtungskosinus der Abstandsgeraden:
αi =
δg
δui
∣∣∣
u∗i√
∑ni=1
(
δg
δui
∣∣∣
u∗1
)2 (A.8)
Hierbei ist die Nebenbedingung
g(⃗u∗) = g(u∗1,u
∗
2, . . . ,u
∗
n) = 0 (A.9)
einzuhalten, wobei gilt
u⃗∗ = β α⃗ (A.10)
6. Näherungsweise Berechnung der Versagenswahrscheinlichkeit mit:
p f = Φ(−β ) (A.11)
Für den allgemeinen Fall ist der Lösungsalgorithmus in Bild A.2 nochmal als Ablaufdia-
gramm dargestellt. Die Grundidee ist eine iterative Bestimmung der Unbekannten β und
α⃗ . Gleichzeitig sind gegebenenfalls die Verteilungsparameter m⃗X = (m1,m2, . . . ,mn)T
und ΣX in Abhängigkeit des zu β (i) und α(i) gehörigen Vektors des Bemessungspunkts
Y ∗(i) =αi ⋅β in transformierte Werte m⃗′X und Σ′X umzuwandeln, um eine gute Anpassung
an die Standardnormalverteilung zu erhalten. Dieser Schritt kann entfallen, wenn die
Verteilungen normal sind oder die analytische Beziehungen zwischen den nichtnorma-
len Verteilungen und der Standardnormalverteilung bekannt sind. Im allgemeinen Fall
sind die Gleichungen bzw. Gleichungssysteme der einzelnen Schritte nicht geschlossen
lösbar, so dass eine iterative Lösungsstrategie erforderlich ist. In jeder Iterationsstufe
ändern sich die vier Größen α⃗ , β , m⃗′X und Σ′X . Die letzteren beiden Größen können
bei jedem Durchlauf ohne Iteration berechnet werden. Für die Ermittlung von α⃗ und β
wird in der Regel eine zweidimensionale Iteration verwendet, d. h. α⃗(i) und β (i) werden
gleichzeitig verbessert. Es gibt verschiedene Möglichkeiten aus der numerischen Ma-
thematik das Gleichungssytem (A.8) unter der Beachtung der Nebenbedingung (A.9) zu
lösen. Hier soll nur das einfache Iterationsverfahren beschrieben werden. Der Algorith-
mus lässt sich wie nachstehend angeben:
(α1,α2, . . . ,αn)
(i+1) = ψ(α1,α2, . . . ,αn)(i) (A.12)
β (i+1) = g−1(α(i+1)1 ,α(i+1)2 , . . . ,α(i+1)n ,β (i)) (A.13)
Die Gleichung (A.8) ist bereits in einer für das Iterationsverfahren geeigneten Form und
braucht nicht weiter umgeformt werden. Es ist allerdings zu beachten, dass die partiellen
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Bild A.2: Ablaufdiagramm des Lösungsalgorithmus nach RACKWITZ/FIESSLER [58]
Ableitungen in Gleichung (A.8) an der Stelle (β (i)α(i)1 ,β (i)α(i)2 , . . . ,β (i)α(i)n ) zu bilden
sind. Im allgemeinen Fall lässt sich die Gleichung (A.9) nicht nach β auflösen, so dass
Gleichung (A.13) ebenfalls nur iterativ gelöst werden kann. Da erwartet werden darf,
dass die Grenzzustandsfunktion in β monoton steigt, d. h. die partielle Ableitung nach
β gebildet werden kann, ist es zweckmäßig das Newton-Verfahren (siehe z. B. [36])
zur Auflösung von Gleichung (A.13) zu verwenden. Bei vorhandener Monotonie der
Grenzzustandsgleichung konvergiert die Iteration. Wenn im Rahmen einer Bemessungs-
aufgabe nicht der Sicherheitsindex β , sondern ein Parameter a gesucht wird, kann häufig
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die Gleichung (A.13) direkt nach a aufgelöst werden. Diese Möglichkeit sollte zur Ver-
einfachung des Iterationsprozesses immer genutzt werden.
Je nach Form der Grenzzustandsgleichung und den Anfangslösungen für α⃗(0) und β (0)
kann das Verfahren allerdings gegen lokale Minima konvergieren (vgl. Bild 3.5). Im All-
gemeinen genügt es als Anfangslösung für α(0) den Vektor (0,0, . . . ,0)T und für β einen
Werter kleiner als 10 zu wählen. Im oben genannten Fall ist es jedoch besser für α⃗(0)
den Vektor (±n−1/2,±n−1/2, . . . ,±n−1/2)T zu wählen. Dabei sollten die Vorzeichen der
Komponenten des α⃗(0)-Vektors mit den Vorzeichen der Ableitungen übereinstimmen,
d. h. positive Vorzeichen für Basisvariablen auf der Widerstandsseite und negative Vor-
zeichen für Basisvariablen auf der Einwirkungsseite. Entspricht die dann erhaltene Lö-
sung weiterhin einem lokalen Minimum, ist ein Sicherheitsnachweis in der vorgestellten
Form meist nicht sinnvoll. In solchen Fällen sind sogenannte multi-point-FORM- oder
multi-point-SORM-Verfahren zu verwenden, die z. B. in [49] beschrieben werden.
A.3 Regelungen in Eurocode, Anhang D
Mit dem Anhang D des Eurocode ist in Deutschland erstmals in einer Norm für das
Bauwesen ein Verfahren zur Kalibrierung eines Widerstandsmodells verfügbar, das den
Level II-Verfahren zugeordnet werden kann. Der Anhang D ist zwar nur als „infor-
mativ“ gekennzeichnet, kann aber als Stand der Technik bezeichnet werden. Das dort
beschriebene Verfahren wurde z. B. bei der Erstellung des Nationalen Anhangs für
Deutschland (NAD) zu Eurocode 2 zur Überprüfung der Durchstanzgleichungen ver-
wendet [82, 84, 86]. Nachfolgend wird zunächst der Berechnungsablauf, der in sieben
Schritte gegliedert ist, kurz beschrieben:
− Schritt 1: Es ist ein Bemessungsmodell für ein Bauteil oder Tragwerk in folgender
Form zu entwickeln:
rt = grt(X⃗) (A.14)
Hierbei sind rt der theoretische Widerstand, grt ist die Zustandsfunktion und X⃗ der
Vektor der Basisvariablen. Eurocode fordert, dass alle Basisvariablen, die maßge-
benden Einfluss auf den betrachteten Widerstand haben, in der Zustandsfunktion
zu berücksichtigen sind. Weiterhin wird gefordert, dass für jeden Prüfkörper alle
Basisvariablen gemessen werden müssen, damit sie statistisch ausgewertet werden
können.
− Schritt 2: Durch Einsetzen der gemessenen Werte der Basisvariablen in die Zu-
standsfunktion grt(X⃗) sind die theoretischen Widerstände rti zu ermitteln, die mit
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Bild A.3: Vergleich der experimentellen und theoretischen Werte [12]
den experimentellen Werten rei zu vergleichen sind. Anschließend sind die expe-
rimentellem Werte rei in einem Diagramm über den theoretischen Werten rti auf-
zutragen (Bild A.3). Wenn die Zustandsfunktion grt(X⃗) die exakten Widerstände
bestimmen könnte, lägen alle Wertepaare direkt auf der Winkelhalbierenden. In
der Praxis treten jedoch Streuungen auf. Punkte mit sehr großen Abweichungen
sollten genauer untersucht werden, um festzustellen, ob eventuell Fehler beim Ver-
such oder in der Widerstandsfunktion vorliegen.
− Schritt 3: In diesem Schritt wird die Gleichung einer Regressionsgeraden durch
den Nullpunkt (rt = 0,re = 0) ermittelt:
r = brt δ (A.15)
Hierbei wird in Eurocode die Regressionsgerade r als Widerstandsfunktion in der
probabilistischen Form bezeichnet und der Regressionskoeffizient b als „Mittel-
wertkorrektur“ bezeichnet (vgl. [137], [60]). Weiterhin wird eine Streugröße δ
eingeführt, die als zusätzliche Zufallsgröße die Modellunsicherheit des Bemes-
sungsansatzes beschreiben soll und im nächsten Schritt ermittelt wird. Der Re-
gressionskoeffizient b ermittelt sich zu:
b = ∑rert∑r2t
(A.16)
Als Ergebnis der Regressionsanalyse ergeben sich für die Mittelwerte der Basis-
variablen X⃗m die Werte der theoretischen Widerstandsfunktion rm zu:
rm = brt(X⃗m)δ = bgrt(X⃗m)δ (A.17)
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− Schritt 4: In diesem Schritt wird der Variationskoeffizient für die Zufallsgröße δ
– in Eurocode als Streugröße bezeichnet – bestimmt. Die Streugröße ist für jeden
Versuchswert zu bestimmen:
δi =
rei
brti
(A.18)
Eurocode nimmt für die Streugröße δ , die die Modellunsicherheit erfassen soll,
in Übereinstimmung mit dem Probabilistic Model Code [103] und vielen anderen
Autoren [99], [157], [105] eine Log-Normalverteilung an, so dass gilt:
∆i = lnδi (A.19)
Der Schätzwert für den Erwartungswert E(δ ) wird mit ∆ bezeichnet und lässt sich
als arithmetisches Mittel bestimmen:
∆ = 1
n
n
∑
i=1
∆i (A.20)
und der Schätzwert s2∆ für die Varianz σ2∆ = Var(∆) ermittelt sich zu:
s2∆ =
1
n−1
n
∑
i=1
(∆i−∆)2 (A.21)
Der Schätzwert für den Variationskoeffizient ergibt sich schließlich für die log-
normalverteilte Größe δ zu:
Vδ =
√
exp(s2∆)−1 (A.22)
− Schritt 5: Durch einen Vergleich mit Versuchsergebnissen sind die Annahmen,
die beim Aufstellen der Widerstandsfunktion getroffen wurden, zu überprüfen.
Bei einer zu großen Streuung der Wertepaare (rei,rti) empfiehlt Eurocode zwei
Vorgehensweisen, um die Streuung zu verkleinern. Die erste Möglichkeit besteht
darin, die Widerstandsfunktion durch das Hinzufügen weiterer Parameter (Basis-
variablen) zu verbessern. Als zweite Möglichkeit steht die Einteilung der Grund-
gesamtheit in Untergruppen zur Verfügung. Auf diese Weise wird der Einfluss
zusätzlicher Parameter innerhalb einer Gruppe konstant gehalten, so dass sich die
Streuung und damit Vδ reduziert. Eurocode weist allerdings darauf hin, dass durch
eine getrennte Auswertung nach Untergruppen zwar die Streuung innerhalb einer
Gruppe reduziert werden kann, allerdings auch die statistische Unsicherheit in-
folge der reduzierten Versuchsanzahl zunimmt. Der Quantilbeiwert (in Eurocode
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Fraktilenfaktor genannt) für die Bestimmung des charakteristischen Wertes darf
für die Gesamtanzahl der Versuchsresultate ermittelt werden. Dieser Wert darf bei
einer gruppenweisen Auswertung für alle Untergruppen verwendet werden.
− Schritt 6: Die Variationskoeffizienten für die Basisvariablen dürfen den Versuchs-
daten nur dann entnommen werden, wenn nachgewiesen werden kann, dass der
Gesamtumfang der Versuche repräsentativ für die wirklichen Streuungsverhält-
nisse ist. Da dies in der Regel nicht gegeben ist, sind nach Eurocode die Varia-
tionskoeffizienten für die Basisvariablen VXi aufgrund von Vorinformationen zu
bestimmen.
− Schritt 7: In diesem Schritt wird die Bestimmung des charakteristischen Wertes rk
bzw. die direkte Bestimmung des Bemessungswertes rd der Widerstandsfunktion
beschrieben. Die Bestimmung des Bemessungswerts über den charakteristischen
Wert wird in Eurocode als Methode (a) bezeichnet und die direkte Bestimmung
des Bemessungswerts als Methode (b). Für eine Widerstandsfunktion in Produkt-
form mit j Basisvariablen r = brt(X⃗)δ = b(X1×X2 . . .X j)δ kann der Erwartungs-
wert E(r) und der Variationskoeffizient Vr direkt angegeben werden (vgl. [137]):
E(r) = b(E(X1) ⋅E(X2) . . .E(X j)) = b ⋅grt(Xm) (A.23)
V 2r = (V 2δ +1)
[ j
∏
i=1
(V 2Xi +1)
]
−1 (A.24)
Für kleine Werte V 2δ und V
2
Xi dürfen folgende Näherungen benutzt werden:
V 2r =V 2δ +V
2
rt =V 2δ +
j
∑
i=1
V 2Xi (A.25)
Für komplexere Widerstandsfunktionen der Form
r = b ⋅ rt ⋅δ = b ⋅grt(X1,X2, . . . ,X j)δ (A.26)
kann der Erwartungswert aus
E(r) = bgrt(E(X1),E(X2), . . . ,E(X j)) = bgrt(X⃗m) (A.27)
und der Variationskoeffizient aus
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V 2rt =
Var(grt(X⃗))
g2rt(X⃗m)
=
∑ ji=1 (δgrtδXi σi)
2
g2rt(X⃗m)
(A.28)
bestimmt werden. Vergleicht man die Berechnung des Erwartungswerts E(r) und
des Variationskoeffizienten Vrt mit den Gleichungen (3.19) und (3.20), kann man
erkennen, dass es sich bei dem Verfahren in Eurocode um eine Mean-value first-
order second-moments (MVFOSM) Methode handelt, die in Abschnitt 3.4.2 be-
schrieben wurde.
Eurocode fordert, dass für eine Versuchsanzahl n < 100 die Verteilung ∆ für die
statistische Unsicherheit zu berücksichtigen ist. Die Verteilung soll dabei als zen-
trale t-Verteilung mit den Parametern ∆, V∆(r) und n angenommen werden. Die-
se Forderung bedeutet, dass der 5%-Quantilbeiwert kn mit einem Vertrauensni-
veau von 1− α = 95% und der Beiwert kd,n mit einem Vertrauensniveau von
1−α = 0,1% abzusichern ist (Bildung von Konfidenzintervallen). In Eurocode
wird dabei der Quantilbeiwert mit einem zusätzlichen Faktor √1+1/n verse-
hen [60]. Unter Berücksichtigung des geforderten Vertrauenniveaus ergibt sich
für den charakteristischen Wert der Widerstandsfunktion unter der Annahme ei-
ner Log-Normalverteilung für die Modellunsicherheit und die Basisvariablen
rk = bgrt(X⃗m)exp(−k∞αrtQrt − knαδ Qδ −0,5Q2) (A.29)
Hierbei sind Qrt = σln(rt) =
√
ln(V 2rt +1) die gemeinsame Standardabweichung
aller Basisvariablen unter Annahme einer Log-Normalverteilung; Qδ = σln(δ ) =√
ln(V 2δ +1) die Standardabweichung der log-normalverteilten Modellunsicher-
heit (Streugröße); Q = σln(r) =
√
ln(V 2r +1) ist die gesamte Standardabweichung
der Widerstandsfunktion; αrt = Qrt/Q ein Wichtungsfaktor, der den Anteil der
Streuung der Basisvariablen an der Gesamtstreuung beschreibt; αδ = Qδ/Q ein
Wichtungsfaktor, der den Anteil der Streuung der Modellunsicherheit an der Ge-
samtstreuung beschreibt; kn und k∞ ist der Quantilbeiwert nach Tabelle A.1 für
den Fall „VX unbekannt“. Eine ausführlichere Beschreibung der Wichtungsfak-
toren kann Abschnitt 3.4.2 entnommen werden. Eurocode berücksichtigt nicht
den Verteilungstyp der Basisvariablen, sondern nimmt grundsätzlich eine Log-
Normalverteilung an. Da für eine große Versuchsanzahl (n ≥ 100) kein Vertrau-
ensintervall ausgewertet werden muss, vereinfacht sich Gleichung (A.29) zu
rk = bgrt(X⃗m)exp(−k∞ Q−0,5Q2) (A.30)
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Tabelle A.1: Werte kn für charakteristische Werte (5%-Quantile)
n 1 2 3 4 5 6 8 10 20 30 ∞
Vx bekannt 2,31 2,01 1,89 1,83 1,80 1,77 1,74 1,72 1,68 1,67 1,64
Vx unbekannt – – 3,37 2,63 2,33 2,18 2,00 1,92 1,76 1,73 1,64
Anmerkung: Die Tabelle beruht auf der Annahme, das X normalverteilt ist. Das Signifikanzni-
veau beträgt 1−α = 95%.
n: Anzahl der Versuche; VX : Variationskoeffizient der Zufallsgröße X
Für eine direkte Ermittlung des Bemessungswertes der Widerstandsfunktion rd
sind die Quantilbeiwerte kn für den charakteristischen Wert durch die Quantil-
beiwerte kd,n für den Bemessungswert zu ersetzen. Der Bemessungswert rd der
Widerstandsfunktion entspricht für eine unendliche Probenanzahl dem Produkt
kd,∞ =αR ⋅β = 0,8 ⋅3,8= 3,04. Hierbei sind β = 3,8 der Zuverlässigkeitsindex mit
einem Zielwert von 3,8 und αR = 0,8 der Wichtungsfaktor für die Widerstands-
seite, da das Verfahren in Eurocode semiprobabilistisch ist. Für eine beschränkte
Versuchsanzahl ergibt sich für rd folgende Gleichung
rd = bgrt(X⃗m)exp(−kd,∞αrtQrt − kd,nαδ Qδ −0,5Q2) (A.31)
Hierbei sind kd,n ein Beiwert für den Bemessungswert zur Berücksichtigung der
Versuchsanzahl nach Tabelle A.2 für den Fall „VX unbekannt“und kd,∞ ist der
Beiwert für den Bemessungswert für n → ∞ und beträgt 3,04. Da für eine große
Versuchsanzahl (n≥ 100) bei der Ermittlung des Bemessungswerts ebenfalls kein
Vertrauensintervall ausgewertet werden muss, vereinfacht sich Gleichung (A.31)
zu
rd = bgrt(X⃗m)exp(−kd,∞ Q−0,5Q2) (A.32)
Eine Bestimmung des Bemessungswerts über den charakteristischen Wert (Methode (a))
entspricht einer einfachen Bestimmung des 5%-Quantilwerts unter Beachtung der Streu-
ung der Basisvariablen. Dieses Vorgehen ist für kleine Variationskoeffizienten im Ver-
gleich zur Methode (b), d. h. der direkten Bestimmung des Bemessungswertes, kon-
Tabelle A.2: Werte kd,n für die direkte Bestimmung des Bemessungswerts
n 1 2 3 4 5 6 8 10 20 30 ∞
Vx bekannt 4,36 3,77 3,56 3,44 3,37 3,33 3,27 3,23 3,16 3,13 3,04
Vx unbekannt – – – 11,4 7,85 6,36 5,07 4,51 3,64 3,44 3,04
Anmerkung: Die Tabelle beruht auf der Annahme das X normalverteilt ist. Die Unterschrei-
tungswahrscheinlichkeit (Signifikanzniveau) beträgt etwa 1−α = 0,1%.
n: Anzahl der Versuche; VX : Variationskoeffizient der Zufallsgröße X
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Bild A.4: Vergleich der Verfahren nach Eurocode Anhang D zur Bestimmung des
Bemessungsniveaus
servativ. Für einen Variationskoeffizienten größer als etwa 0,17 kehrt sich die Tendenz
allerdings um (Bild A.4) und die Methode (a) errechnet unsichere Werte. Bei der Erstel-
lung des Diagramms wurde zur Berechnung des Bemessungswertes nach Methode (a)
ein Teilsicherheitsbeiwert von γR = 1,5 angesetzt. Bei einer Berücksichtigung der Streu-
ung der Basisvariablen ergibt sich z. B. für eine Überprüfung der Durchstanzgleichung
für Platten ohne Durchstanzbewehrung nach Eurocode 2 im Bereich von Innenstützen
ein Variationskoeffizient von Vr = 0,167 [84], so dass in diesem Fall beide Verfahren zu
nahezu gleichen Ergebnissen kommen. Für eine Überprüfung der Durchstanzgleichung
ohne Durchstanzbewehrung nach Eurocode 2 im Bereich von Randstützen (unter Ansatz
einer plastischen Schubspannungsverteilung) ergibt sich jedoch ein größerer Variations-
koeffizient von Vr = 0,216 [84], so dass nicht prinzipiell angenommen werden darf, dass
die Methode (a) zu mindestens gleich großen oder konservativeren Ergebnissen führt.
Für größere Variationskoeffizienten ist vielmehr aufgrund des größeren Gradienten von
Methode (b) zu erwarten, dass die Methode (a) im Vergleich zu einer direkten Bestim-
mung des Bemessungswerts deutlich zu große Tragfähigkeiten ermittelt (Bild A.4).
Das beschriebene Verfahren in Anhang D des Eurocodes kann wie erwähnt den
Mean-value first-order second-moments (MVFOSM) Methoden zugeordnet werden. Die
Grenzzustandsfunktion wird somit nicht im Bemessungspunkt, sondern in einem Punkt,
der durch die Mittelwerte der Basisvariablen bestimmt wird, linearisiert. Dieses Vor-
gehen kann für stark nichtlineare Gleichungen zu ungenauen Ergebnissen führen (Ab-
schnitt 3.4.4). Ein weiterer Nachteil ist, dass das Verfahren in Eurocode den Vertei-
lungstyp der Basisvariablen nicht berücksichtigen kann. Wie z. B. F ISCHER in [60]
zeigte, kann diese Vernachlässigung zu großen Verfälschungen des Ergebnisses füh-
ren. F ISCHER empfiehlt aus diesem Grund bei einer direkten Bemessung nach der
Zuverlässigkeitstheorie den Verteilungstyp schon im Ansatz zu berücksichtigen. An
diesem Punkt ist anzumerken, dass eigene Vergleichsrechnungen gezeigt haben, dass
der Einfluss des Verteilungstyps nur für stark von der Normalverteilung abweichenden
Verteilungen (z. B. Extremwertverteilung Typ I oder Gammaverteilung) groß ist. Das
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Verfahren in Eurocode ist ein semiprobabilistisches Verfahren und berücksichtigt nur
die Widerstandsseite. Da die meisten Basisvariablen auf der Widerstandsseite entweder
log-normalverteilte Festigkeiten oder normalverteilte geometrische Abmessungen sind,
dürfte der Fehler durch die Vernachlässigung des Verteilungstyps bei einer Berechnung
nach Eurcode für die meisten Fälle eher von untergeordneter Bedeutung sein (zumal sich
die in Eurocode verwendete logarithmische Normalverteilung für kleine Variationsko-
effizienten (V ≤ 0,15) der Normalverteilung annähert [116]). Die fehlende Invarianz
gegenüber der mechanischen und algebraischen Formulierung der Widerstandsfunktion
(Abschnitt 3.4.3) ist deshalb der schwerwiegendere Nachteil des in Eurocode beschrie-
benen Verfahrens. Das allerdings den großen Vorteil hat (auf Kosten der Invarianz ge-
genüber der mechanischen Formulierung), dass die Berechnung nicht iterativ ist.
Das Verfahren in Eurocode kann verwendet werden, um die Zuverlässigkeit in bestimm-
ten, streng begrenzten Bereichen zu untersuchen. Die Methode kann z. B. in der Nor-
menkalibrierung verwendet werden, um die Bemessungsgleichung so anzupassen, dass
der Sicherheitsindex innerhalb des Einsatzbereichs der Gleichung möglichst wenig vari-
iert. Es ist auch möglich, die Zuverlässigkeit zweier ähnlicher Formulierungen für eine
Bemessungsgleichung zu vergleichen. Als Beispiel seien hier die Durchstanzgleichun-
gen für Platten ohne Durchstanzbewehrung nach Eurocode 2 und DIN 1045-1 genannt.
Der Sicherheitsindex kann somit als relatives Maß für das Sicherheitsniveau verwendet
werden. Es ist jedoch zu bedenken, dass bei den MVFOSM-Methoden die Beziehung
zwischen Sicherheitsindex und Versagenswahrscheinlichkeit zwar vorhanden aber un-
bekannt ist [49].
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B Versuchsparameter
B.1 Allgemeines
In Tabelle B.1 sind für alle Versuche die wichtigsten geometrischen Abmessungen, Fes-
tigkeiten sowie die Bruchlasten zusammengestellt. Genauere Angaben zu den Beton-
festigkeiten sind der Tabelle 4.4 und zur Bewehrungsführung und den Betonstahlfes-
tigkeiten den Tabellen 4.3 und 4.5 in Kapitel 4 zu entnehmen. In Abschnitt B.2 dieses
Anhangs sind für alle Versuche die Bewehrungspläne und in Abschnitt B.3 Fotografien
der Sägeschnitte bzw. der freigestemmten Durchstanzkegel abgedruckt.
Tabelle B.1: Zusammenstellung der Bruchlasten
Versuch d c l a/d fc,cyl Ec ρl ρ ′l s0 s Asw Vtest
(-) (mm) (mm) (mm) (–) (MPa) (MPa) (%) (%) (mm) (mm) (cm2) (kN)
DF1 150 150 900 2,50 20,2 24000 1,03 − − − − 551
DF2 150 150 900 2,50 22,0 22600 1,03 − − − − 530
DF3 150 150 900 2,50 30,7 25800 1,03 0,33 75 115 13,6 1197
DF4 250 150 900 1,50 24,5 24000 0,62 − − − − 1252
DF5 250 175 900 1,45 17,6 23300 0,73 − − − − 1130
DF6 400 200 1200 1,27 19,0 23500 0,87 − − − − 2836
DF7 400 200 1400 1,52 20,9 25100 0,87 − − − − 2569
DF8 250 200 1200 2,00 22,5 24900 0,88 − − − − 1203
DF9 250 200 1200 2,00 20,8 24700 0,89 0,49 75 90 28,4a 2784
DF10 250 200 1200 2,00 38,1 29500 0,91 − − − − 1638
DF11 400 200 1200 1,27 21,4 22000 0,87 − − − − 2813
DF12 400 200 1400 1,52 21,2 23700 0,88 − − − − 2208
DF13 400 200 1800 2,03 21,1 20100 0,87 − − − − 1839
DF14 300 200 1400 2,00 21,2 23700 0,88 − − − − 1478
DF15 480 200 1400 1,28 21,7 22500 0,85 − − − − 2750
DF16 400 200 1200 1,27 20,0 20900 0,87 0,31 120 190 45,2 3680
DF17 400 200 1400 1,52 20,8 22000 0,87 0,31 120 190 45,2 3619
DF18 400 200 1800 2,03 21,7 22500 0,87 0,27 120 190 45,2b 3361
DF19c 400 200 1200 1,27 21,8 21900 0,87 − − − − 2790
DF20 400 200 1200 1,27 35,7 27400 0,87 − − − − 3037
DF21 400 200 1400 1,52 36,3 26800 0,87 − − − − 2860
DF22 400 200 1800 2,03 36,4 26200 0,87 − − − − 2405
ain der 3. und 4. Reihe Asw = 50,6cm2; bin der 3. und 4. Reihe Asw = 67,8cm2; cFundament DF19 war
mit 7 kreisrunden Bügeln (∅ = 12mm) als Umschnürungsbewehrung für die Druckzone am Stützenan-
schnitt versehen (Bild B.18); d: statische Nutzhöhe, c: quadratische Stützenabmessung; l: Fundamentab-
messung; a/d: Schubschlankheit; fc,cyl : Zylinderdruckfestigkeit des Betons; Ec: Elastizitätsmodul des
Betons; ρl : Bewehrungsgrad der Biegezugbewehrung; ρ ′l : Bewehrungsgrad der Biegedruckbewehrung; s0:
Abstand der 1. Durchstanzbewehrungsreihe vom Stützenanschnitt; s: radialer Abstand der Durchstanzbe-
wehrungsreihen; Asw: Querschnittsfläche der Durchstanzbewehrung pro Reihe; Vtest : Bruchlast
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B.2 Bewehrungspläne
B.2.1 Durchstanzversuche an Fundamenten auf Sand
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Bild B.1: Abmessungen und Bewehrung der Versuchskörper DF1 und DF2
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Bild B.2: Abmessungen und Bewehrung des Versuchskörpers DF3
258
3
0
2
0 1 3 8Æ
2 9 14/10Æ
3 8 14Æ
2 9 14/10Æ
4
90
5 8Æ
4
1
20
3 8 14L=61Æ
3
5
9
3
5
1 3 8 L=79Æ
2 18 14 L=161Æ
18
2
1
83
2
1
18
11
1
1
11
11
1
1
11
4 5 8 L=66Æ
2 9 14/10Æ
2
9
1
4
/1
0
Æ 9
0
3
7
,5
1
5
3
7
,5
8 14Æ
4 5 8Æ
1 3 8Æ
3
37,5 15 37,5
90
37,5 15 37,5
Bild B.3: Abmessungen und Bewehrung des Versuchskörpers DF4
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Bild B.4: Abmessungen und Bewehrung des Versuchskörpers DF5
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Bild B.5: Abmessungen und Bewehrung des Versuchskörpers DF6
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Bild B.6: Abmessungen und Bewehrung des Versuchskörpers DF7
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Bild B.7: Abmessungen und Bewehrung des Versuchskörpers DF8
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Bild B.8: Abmessungen und Bewehrung des Versuchskörpers DF9
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Bild B.9: Abmessungen und Bewehrung des Versuchskörpers DF10
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B.2.2 Durchstanzversuche an Fundamenten ohne Sandbettung
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Bild B.10: Abmessungen und Bewehrung des Versuchskörpers DF11
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Bild B.11: Abmessungen und Bewehrung des Versuchskörpers DF12
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Bild B.12: Abmessungen und Bewehrung des Versuchskörpers DF13
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Bild B.13: Abmessungen und Bewehrung des Versuchskörpers DF14
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Bild B.14: Abmessungen und Bewehrung des Versuchskörpers DF15
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Bild B.15: Abmessungen und Bewehrung des Versuchskörpers DF16
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Bild B.16: Abmessungen und Bewehrung des Versuchskörpers DF17
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Bild B.17: Abmessungen und Bewehrung des Versuchskörpers DF18
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Bild B.18: Abmessungen und Bewehrung des Versuchskörpers DF19
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Bild B.19: Abmessungen und Bewehrung des Versuchskörpers DF20
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Bild B.20: Abmessungen und Bewehrung des Versuchskörpers DF21
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Bild B.21: Abmessungen und Bewehrung des Versuchskörpers DF22
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B.3 Sägeschnitte und Bruchkörper
B.3.1 Durchstanzversuche an Fundamenten auf Sand
Bild B.22: Bruchkörper DF1
Bild B.23: Bruchkörper DF2
Bild B.24: Sägeschnitt DF3
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Bild B.25: Sägeschnitt DF4
Bild B.26: Sägeschnitt DF5
Bild B.27: Sägeschnitt DF6
Bild B.28: Sägeschnitt DF7
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Bild B.29: Sägeschnitt DF8
Bild B.30: Sägeschnitt DF9
Bild B.31: Sägeschnitt DF10
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B.3.2 Durchstanzversuche an Fundamenten ohne Sandbettung
Bild B.32: Bruchkörper DF11
Bild B.33: Sägeschnitt DF11
Bild B.34: Sägeschnitt DF12
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Bild B.35: Sägeschnitt DF13
Bild B.36: Sägeschnitt DF14
Bild B.37: Sägeschnitt DF15
282
Bild B.38: Sägeschnitt DF16
Bild B.39: Sägeschnitt DF17
Bild B.40: Sägeschnitt DF18
283
Bild B.41: Sägeschnitt DF19
Bild B.42: Sägeschnitt DF20
Bild B.43: Sägeschnitt DF21
284
Bild B.44: Sägeschnitt DF22
285
C Versuchsdatenbanken
C.1 Fundamente ohne Durchstanzbewehrung
In der nachfolgenden Tabelle C.1 sind die Versuche der Datenbank im einzelnen auf-
gelistet. Die Versuche sind mit einer laufenden Nummer versehen und zusätzlich ist
die Bezeichnung aus der jeweiligen Veröffentlichung angegeben. Die in der Literatur
angegeben Betondruckfestigkeiten wurden an Prüfkörpern mit unterschiedlichen Ab-
messungen ermittelt. Um vergleichbare Werte für die Betondruckfestigkeit zu erhalten,
wurden die Druckfestigkeiten auf Zylinderdruckfestigkeiten (∅= 150mm, h= 300mm)
umgerechnet. Umrechnungsfaktoren für die Betondruckfestigkeit sind z. B. in [25, 57]
angegeben. Die für die geometrischen Abmessungen der Versuchskörper verwendeten
Bezeichnungen sind in Bild C.1 dargestellt. Die verwendeten Lasteinleitungsvorrich-
tungen und die daraus resultierenden statischen Systeme der Versuchsstände können
Bild C.2 entnommen werden.
cx
lx
c y l y
x
y
l
c
c/c /cx y
hd
ax
a
a y
l/l /lx y
a/a /ax y
Bild C.1: Geometrie der Versuchskörper in der Datenbank
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V
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Sand cx
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F F F F
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V
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lx
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Abspannung Gleitlager
(a) liniengelagert („quad.“) (b) liniengelagert („kreisf.“)
(c) Federn („Federn“) (d) Sand („Sand“) (e) Gleichlast („Gleichlast“)
Bild C.2: Verschiedene Lasteinleitungs- bzw- Lagerungsbedingungen der Versuchskör-
per in der Datenbank
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C.2 Fundamente mit Durchstanzbewehrung
Die Angaben zu den Versuchen mit Durchstanzbewehrung sind in den Tabellen C.2
und C.3 zusammengestellt. Die für die geometrischen Abmessungen verwendeten Be-
zeichnungen wurden analog zu den Fundamenten ohne Durchstanzbewehrung gewählt
und können Bild C.1 entnommen werden. Das gleiche gilt für die Lagerungsbedingun-
gen, die in Bild C.2 dargestellt sind. Die in Tabelle C.3 für die Durchstanzbewehrung
verwendeten Bezeichnungen werden in Bild C.3 näher erläutert. Die Umrechnung der
Betondruckfestigkeiten auf die Druckfestigkeit eines Standardzylinders (∅ = 150mm,
h = 300mm) erfolgte wie Abschnitt C.1 für Fundamente ohne Durchstanzbewehrung
beschrieben.
d
c
l
s0 s s
Asw,1 Asw,2 Asw,3
a
Isw,1
Isw,2
Isw,3
Isw,1
Isw,2
a
h
Bild C.3: Anordnung und Verteilung der Durchstanzbewehrung
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D Rechenschema für das angepasste mechanische Modell
D.1 Bezeichnungen
Lx
L y
cx
c y
x
y
ax
a y
D
c
a
h d
rs
r1
r2
Bild D.1: Geometrie der Fundamente
ρl Längsbewehrungsgrad
fc,cyl Zylinderdruckfestigkeit des Betons
fctm = 0,3 f 2/3c,cyl einaxiale Betonzugfestigkeit
Ec0 Elastizitätsmodul des Betons (Tangentenmodul)
fy Streckgrenze der Längsbewehrung
Es Elastizitätsmodul der Längsbewehrung
εy = fy/Es
n = Es/Ec0
rs Radius der Stütze des rotationssymmetrischen Ersatzsystems
D.2 Algorithmus
1. Eingangswerte:
Berechnung des Sekantenmoduls des Betons:
Ec10 = (1−0,6(1− fc,cyl/150)4)Ec0
mit Ec0 ≈ 9500 f 1/3c,cyl
kreisrunde Stütze:
rs = c
300
quadratische Stütze:
rs =
√
cx cy
pi
kreisrunde Fundamentplatte:
A =
piD2
4
rmax = D/2
quadratische Fundamentplatte:
A = Lx Ly
rmax =
√
Lx Ly
pi
2. Druckzonenhöhe xpu und Bodenpressung σb im Bruchzustand schätzen, für die
Druckzonenhöhe muss folgende Bedingung eingehalten werden:
xpu ≤ d
⎛⎝ 2
1+
√
2
ρln
⎞⎠
Berechnung innerer Hebelarm:
z ≈ d−0,8x/2
Berechnung der Grenzrotation:
ψ = εcpu d/xpu
mit εcpu = 0,001
(
25
fc,cyl
)0,1(0,15
xpu
)1/3
3. Ermittlung der Bereichsgrenzen:
Fließt die Bewehrung am Anschnitt?
σs = Esεcpu
d− xpu
xpu
a) wenn σs ≤ fy dann ist
r1 iterativ so zu ermitteln, dass gilt
r31− r21 rs =
z
fctm +σb (Esdψ(d− xpu)−
x2pu
2
Ecψ)
r2 = rs +5z≤ rmax
weiter mit Punkt 4.
301
b) wenn σs > fy dann
r1 =
rs
2
+
r2s
4
+
√
2
fctm +σb (ρld fy)
ry ≈ ψ d− xpu
εy
r2 = rs +5z≤ rmax
weiter mit Punkt 5.
Berechnung der kritischen Fläche innerhalb des Versagensrisses:
Acrit = pi
(
r1 + r2
2
)2
4. Ermittlung der resultierenden Auflagerkraft der Druckkegelschalen ks, wenn die
Längsbewehrung die Streckgrenze nicht überschreitet (3 a):
vs = K1
z2
r2s + z
2
[
arctan
(
ri− rs
z
)
−0,5rs
z
ln
(
r2i
z2 +(ri− rs)2
)]∣∣∣∣∣
r2
r1
hs = K1 lnri
∣∣r2
r1
= K1 ln
r2
r1
mit K1 =
1
rs
(
ρldEsψ (d− xpu)−0,5x2puEcψ
)
ks =
√
v2s +h2s
weiter mit Punkt 6.
5. Ermittlung der resultierenden Auflagerkraft der Druckkegelschalen ks, wenn die
Längsbewehrung die Streckgrenze überschreitet (3 b):
Bereich r1 bis ry:
vs,2 = K2 0,5z ln
(
z2 +(ri− rs)2
)∣∣∣ry
r1
hs,2 = K2ri
∣∣∣ry
r1
= K2(ry− r1)
mit K2 =
1
rs
(ρld fy)
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Bereich ry bis r2:
vs,1 = K1
z2
r2s + z
2
[
arctan
(
ri− rs
z
)
−0,5rs
z
ln
(
r2i
z2 +(ri− rs)2
)]∣∣∣∣∣
r2
ry
hs,1 = K1 lnri
∣∣∣r2
ry
= K1 ln
r2
ry
mit K1 =
1
rs
(
ρldEsψ (d− xpu)−0,5x2puEcψ
)
vs = vs,1 + vs,2
hs = hs,1 +hs,2
ks =
√
v2s +h2s
6. Überprüfung der zulässigen Betonpressung σbs in der Einmündungszone:
α = arctan
vs
hs
xn = xpu cosα
σbs =
ks
xn
Berechnung der Hauptspannungen:
σ1 = 0
σ2 =−23 Ec10 εcpu
σ3 = σbs =
ks
xn
Berechnung der Invarianten:
I1 = σ1 +σ2 +σ3
J2 =
1
6
[
(σ1−σ2)2 +(σ2−σ3)2 +(σ3−σ1)2
]
J3 = (σ1−σm)(σ2−σm)(σ3−σm)
mit σm =
σ1 +σ2 +σ3
3
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Bruchkriterium nach OTTOSEN:
α
J2
f 2c,cyl
+λ
√
J2
fc,cyl +β
I1
fc,cyl −1 = 0
Hierbei sind
λ = c1 cos [1/3arccos(c2 cos3θ)] für cos3θ ≥ 0
λ = c1 cos [pi/3−1/3arccos(−c2 cos3θ)] für cos3θ < 0
cos3θ = 3
√
3
2
J3
J3/2
k = fctm/ fc,cyl
c1 = 1/(0,7k0,9)
c2 = 1−6,8(k−0,07)2
α = 1/(9k1,4)
β = 1/3,7k1,1
7. Berechnung des Durchstanzwiderstands:
Vu =
2pirsvs
1−Acrit/A
8. Abbruchbedingungen für die Iteration:
wenn
α
J2
f 2c,cyl
+λ
√
J2
fc,cyl +β
I1
fc,cyl −1 ≈ 0
und
Vu/A ≈ σb
dann ist Vu die gesuchte Durchstanztragfähigkeit.
Wenn die Bedingungen nicht erfüllt sind, weiter mit Punkt 2.
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